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Le présent travail à caractère théorique et numérique étudie le comportement mécanique des interfaces sol 
granulaire-structure ainsi que son application aux pieux isolés sous chargement statique. A partir du modèle de 
comportement élastoplastique d’interface bidimensionnel “MEPI 2D”, un modèle tridimensionnel dit “MEPI 3D” 
est développé afin de mettre en évidence l’effet des contraintes de confinement tridimensionnelles régnant à 
l’interface au cours du cisaillement. Ces modèles considèrent un écrouissage déviatorique, prennent en compte 
l’état caractéristique (notion de contractance-dilatance) et intègrent l’état critique aux grands déplacements 
tangentiels. Les prévisions du comportement de l’interface à l’aide de MEPI 3D sont satisfaisantes. 
Parallèlement à cette contribution rhéologique, une méthodologie générale de modélisation numérique par 
éléments finis d’un essai de chargement de pieu est proposée. Les modèles MEPI 2D et MEPI 3D sont implantés 
dans le code de calcul aux éléments finis CESAR-LCPC. L’analyse numérique par CESAR-LCPC d’un pieu 
modèle en chambre d’étalonnage (Cermes, type 1), de pieux modèles sur site réel (Imperial College Pile, type 2) 
et d’un pieu en vraie grandeur (caisson du LCPC, type 3) est menée considérant les modélisations 
axisymétriques (MEPI 2D, MEPI 3D) et tridimensionnelles (MEPI 3D). En comparant les prévisions numériques 
aux données expérimentales, il est montré que le comportement des pieux est correctement reproduit. Par 
ailleurs, la comparaison de l’influence des modèles MEPI 2D et MEPI 3D est abordée. 
 
Mots-clés : interface sol-structure, modèle élastoplastique, modèle tridimensionnel, écrouissage/radoucissement, 






The theoretical and numerical study of the mechanical behaviour of granular medium-structure interfaces and its 
application to single piles under static loading is presented herein. Starting from the two-dimensional 
elastoplastic interface behaviour model “MEPI 2D”, a three-dimensional model “MEPI 3D” is developed in order 
to highlight the effect of the three-dimensional stress confinement applied at the interface during shearing. These 
models consider deviatoric hardening, take into account the transformation phase (contraction-dilation) and 
integrate the critical state for large tangential displacements. Predictions of the interface behaviour with MEPI 
3D are satisfactory. Parallel to this rheological contribution, a general methodology of numerical analyses by 
finite elements of a pile loading test was proposed. MEPI 2D and MEPI 3D are implemented into the finite 
element program CESAR-LCPC. Using CESAR-LCPC, various pile load tests are analysed both in 
axisymmetric (MEPI 2D, MEPI 3D) and three-dimensional (MEPI 3D) conditions: a model pile in the 
calibration chamber (Cermes, type 1), model piles in situ (Imperial College Pile, type 2) and a full-scale pile 
(LCPC, type 3). By comparing the numerical predictions with the experimental data, it is shown that behaviour 
of the piles is correctly reproduced. Furthermore, influence of the models MEPI 2D and MEPI 3D is given. 
 
Key words: soil-structure interface, elastoplastic model, three dimensional model, hardening/softening, 
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Le comportement des ouvrages de Génie Civil tels que les murs de soutènement, les 
renforcements, les tunnels et les fondations est un problème d’interaction sol-structure. A 
présent, il est communément admis que, dans le cadre de l’étude de l’interaction sol-structure, 
la transmission des efforts, de la structure vers le sol, se fait à travers une fine couche de sol 
en contact avec la structure appelée "interface". L’interface est le siège de phénomènes 
mécaniques complexes : elle génère des localisations de déformations et des concentrations de 
contraintes significatives. Ces phénomènes sont fortement influencés par les caractéristiques 
mécaniques du sol granulaire et de l’élément structural, généralement très contrastés. La 
rupture est souvent observée au sein de cette couche. Il en résulte que, pour une modélisation 
correcte d’un ouvrage en géotechnique construit dans des sables, il est important de prendre 
en compte le comportement particulier de cette interface. C’est particulièrement vrai pour les 
fondations profondes, où la description du comportement en termes de frottement mobilisé, 
doit nécessairement passer par la modélisation de cette région fortement sollicitée.  
Les travaux présentés dans ce mémoire à caractère théorique et numérique ont pour but de 
caractériser le comportement mécanique de l’interface entre un milieu granulaire et une 
structure rigide (métallique, par exemple), et de modéliser le comportement de pieux isolés 
sous chargement statique. Ces travaux se situent dans la suite du développement d’un modèle 
de comportement de l’interface, dit "MEPI 2D" (De Gennaro et Frank 2002a). L’objectif de 
cette recherche est, d’une part, de valider ce modèle bidimensionnel en modélisant le 
comportement de pieux modèles et en vraie grandeur, et d’autre part, de le généraliser au cas 
tridimensionnel, en développant un modèle d’interface dit "MEPI 3D". Le modèle 
tridimensionnel d’interface vise à prendre en compte le confinement tridimensionnel de 
l’interface et à mener des analyses numériques tridimensionnelles de pieux. Une 
méthodologie générale pour l’analyse de pieux foncés ou battus a ainsi été développée en 
tenant compte des effets d’installation et en considérant le modèle d’interface approprié.  
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Le mémoire présenté est structuré en cinq chapitres. 
Le premier chapitre retrace les bases de la caractérisation mécanique de l’interface sol-
structure du point de vue des expérimentations, des modèles de comportement rhéologiques et 
des traitements numériques par éléments finis. Dans un autre volet, les problèmes de 
dimensionnement des pieux sont analysés en mettant l’accent sur les effets d’installation et 
sur quelques méthodes de prévision de la capacité portante. Enfin, on s’intéresse à l’apport de 
la modélisation par éléments finis dans les prévisions du comportement des pieux sous 
chargement axial. 
Le deuxième chapitre est dédié au recueil et à l’exploitation des données expérimentales 
nécessaires, d’une part, pour constituer la base de données d’essais de chargement de pieux 
qui seront analysés numériquement et, d’autre part, pour spécifier les caractéristiques 
mécaniques du sable et de l’interface qui constituent les paramètres des modèles rhéologiques 
déterminés à partir d’essais au laboratoire et in situ. Trois types de pieux sont analysés : des 
pieux modèles en chambre d’étalonnage (type 1, Cermes), des pieux modèles sur site réel 
(type 2, ICP) et des pieux en vraie grandeur (type 3, LCPC). La campagne géotechnique qui 
accompagne chaque essai de pieu, ainsi que le mode de détermination des caractéristiques 
mécaniques sont présentés. Enfin, les résultats des essais de pieux sous chargement axial sont 
analysés. L’accent est mis sur l’influence de l’installation du pieu (contrainte radiale 
résiduelle au fût, frottement résiduel et résistance en pointe résiduelle) et sur les effets du 
chargement du pieu en termes de capacité portante et des résultantes du frottement et en 
pointe. Les résultats de ce chapitre constituent la base de données des analyses numériques 
par éléments finis des essais de chargement de pieux (chapitres IV et V). 
Le troisième chapitre est consacré à la formulation du modèle d’interface tridimensionnel 
MEPI 3D, proposé notamment en vue d’une utilisation dans les analyses numériques 
tridimensionnelles des pieux par éléments finis. Il est aussi formulé afin de mettre en évidence 
l’effet non négligeable des contraintes de confinement tridimensionnelles appliquées à 
l’interface, effet non considéré par les modèles bidimensionnels. Ce modèle rhéologique est 
basé, d’une part, sur les principes de la théorie de l’élastoplasticité appliquée aux interfaces 
bidimensionnelles (comme pour le modèle MEPI 2D, De Gennaro et Frank 2002a), et, d’autre 
part, sur les formulations tridimensionnelles des modèles de sables. Il s’appuie sur le critère 
de Mohr-Coulomb généralisé au cas tridimensionnel en utilisant des invariants ; il considère 
un écrouissage déviatorique, prend en compte l’état caractéristique (notion de contractance-
dilatance) et intègre l’état critique aux grands déplacements. Ce modèle est validé sur les 
essais d’interface disponibles en faisant des hypothèses particulières. 
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Le quatrième chapitre s’intéresse à l’analyse bidimensionnelle numérique par éléments 
finis du comportement des pieux. Pour cela, une méthodologie générale est proposée pour la 
modélisation d’un pieu foncé ou battu. Cette méthodologie tient compte des effets 
d’installation en reproduisant les contraintes résiduelles (contrainte radiale au fût, contrainte 
de cisaillement au fût, résistance en pointe) et en considérant un modèle de comportement 
bidimensionnel approprié pour l’interface (MEPI 2D). Le modèle MEPI 2D est implanté dans 
le code de calcul aux éléments finis CESAR-LCPC et est associé à des éléments de type 
couche mince (éléments de massif à 8 nœuds). Les essais de pieux type 1, 2 et 3 introduits au 
chapitre II sont analysés numériquement en considérant une géométrie et un maillage à 
symétrie de révolution. Les résultats numériques et expérimentaux sont comparés. Le même 
modèle MEPI 2D est également programmé dans un autre code de calcul aux éléments finis 
(ICFEP de Imperial College), et est associé à un élément d’interface sans épaisseur. Les deux 
stratégies classiques de modélisation du contact (élément "couche mince" et élément "sans 
épaisseur") peuvent ainsi être comparées. 
Le cinquième chapitre reprend la méthodologie générale de modélisation des pieux 
présentée au chapitre IV, en faisant une analyse tridimensionnelle aux éléments finis et en 
considérant pour l’interface le modèle MEPI 3D formulé au chapitre III. Le modèle 
tridimensionnel est implanté dans CESAR-LCPC et est associé à des éléments d’interface de 
massifs à 20 nœuds (type couche mince). Les bases générales de la mise en œuvre numérique 
de l’élément d’interface, souvent appliquées en 2D, sont généralisées au cas tridimensionnel, 
à savoir le concept de couche mince et de rapport de forme. Les pieux de type 2 et 3 sont 
analysés numériquement en 3D en utilisant MEPI 3D pour l’interface. Les prévisions 
numériques sont confrontées aux données expérimentales. Enfin, une comparaison entre les 
modèles MEPI 2D et MEPI 3D est effectuée sur les résultats des calculs numériques. 

















                                     Chapitre I. Généralités sur les interfaces et le comportement des pieux sous charge axiale                             
 
 5
Chapitre I.  Généralités sur les interfaces et le comportement des 







La compréhension de l’aspect complexe de l’interaction sol-structure et des déformations 
du sol qui en résultent  permet de bien maîtriser les nouvelles techniques de modélisation et 
de construction des ouvrages où le problème de l’interaction sol-structure se pose très 
souvent. Dans ce mémoire, nous allons nous intéresser à l’interaction mécanique entre le sol 
et un pieu en conditions statiques ; une attention particulière est accordée aux sols granulaires. 
L’interaction entre le pieu et le sol met en jeu une zone de transmission des contraintes et des 
déformations. Cette zone est définie comme une fine couche de sol, communément appelée 
"interface". 
Nous présentons par la suite une étude bibliographique du problème d’interaction sol-
structure qui concerne de vastes sujets abordés depuis relativement longtemps. Une revue des 
caractéristiques expérimentales et de modélisation de l’interface est présentée, suivie de 
généralités sur le comportement mécanique des pieux, le calcul de leur capacité portante et 
leur modélisation numérique. Dans la plupart des cas, les travaux les plus récents sont cités. 
I.2. Caractérisation du comportement de l’interface sol-structure 
I.2.1. Définition de l’interface sol-structure 
Plytas (1985) appelle interface, la fine zone de sol siège de grands changements de 
structure et de rupture de grains dus au cisaillement localisé intervenant au contact d’une 
inclusion dans le sol, sollicitée axialement. Boulon (1988) définit les interfaces sol-structure 
comme étant de purs concepts. Ils sont, dit-il, constitués principalement par une partie du sol 
au contact avec la structure, et secondairement, parfois, par quelques particules arrachées à la 
structure. Hoteit (1990) définit l’interface comme étant une limite commune de deux systèmes 
permettant des échanges entre ceux-ci. Hassan (1995) définit l’interface comme une frontière 
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commune à deux systèmes différents à travers laquelle des échanges ont lieu. Elle est également 
décrite comme une discontinuité entre deux matériaux aux propriétés différentes (Desai et 
Rigby 1995) ou, encore, comme une zone mince de sol "remanié" (perturbé) au contact direct de 
la structure (Desai et Toth 1996 ; De Gennaro 1999 ; Karabatakis et Hatzigogos 2002 ; Gaba et 
al., 2003). D’un point de vue géométrique, l’interface sol-structure est définie comme la fine 
zone de sol qui se forme entre la surface de la structure et le volume de sol l’entourant (De 
Gennaro 1999 ; Cai et Ugai 2002). Les problèmes d’interaction sol-structure ainsi que les 
problèmes reliés à la mécanique des joints dans les roches dépendent principalement du 
comportement de cette interface. La réponse des systèmes sol-structure comme les fondations 
profondes et superficielles, les tunnels, les murs de soutènement, la terre armée, aux 
chargements monotones ou cycliques est ainsi influencée par les caractéristiques des 
interfaces. 
I.2.2. Caractérisation expérimentale de l’interface 
Physiquement, la couche d’interface définie précédemment, permet le transfert du 
chargement de la structure vers le sol. Pour déterminer les caractéristiques de cette couche 
mince, plusieurs types d’expérimentations ont été réalisés. On peut classer les essais 
d’interface en essais à contrainte normale constante "CNC" (Wernick 1978 ; Al-Douri et 
Poulos 1991 ; Tabucanon et Airey 1992 ; De Gennaro 1999 ; Frih 2005 ; Dumitrescu 2005), à 
volume constant "VC" (Schlosser et Guilloux 1981 ; Lerat 1996) ou à rigidité normale 
constante "RNC" (Johnston et al. 1987 ; Hoteit 1990 ; Evgin et Fakharian 1996 ; Ghionna et 
Mortara 2002) (Fig. I.1). D’après les propos de Schlosser et Guilloux (1981), on pourrait 
déduire que l’essai le plus représentatif de la réalité est celui à volume constant ; en effet les 
auteurs affirment  que la mise en traction (ou en compression) d’une inclusion dans le sol 
produit des contraintes de cisaillement dont les valeurs ne sont significatives que dans une 
zone limitée autour de l’inclusion. Dans cette zone, le sol a tendance à augmenter de volume 
par suite de la dilatance, mais s’en trouve en partie empêché par le reste du sol. Il en résulte 
une augmentation importante de la contrainte normale sur le pourtour de la zone de 
cisaillement et par suite à la surface de l’inclusion : c’est le phénomène de dilatance 
empêchée. Par ailleurs, les essais à contrainte normale constante et à volume constant ont été 
considérés par plusieurs auteurs comme des chemins de cisaillement extrêmes contrairement à 
l’essai à rigidité normale constante qui est considéré comme un chemin intermédiaire qui 
permet de bien simuler les conditions réelles de frottement (Boulon 1988 ; Hassan 1995 ; 
Fakharian et Evgin 2000 ; Ghionna et Mortara 2002). Une autre classification des essais 
                                     Chapitre I. Généralités sur les interfaces et le comportement des pieux sous charge axiale                             
 
 7
d’interface consiste à les diviser en essais de cisaillement direct qui sont présentés comme des 
dispositifs simples où l’on impose au sol de glisser par rapport à l’interface et essais de 
cisaillement simple qui se différencient des précédents par le fait que la surface de l’interface 
sol/matériau reste constante tout au long de l’essai et par l’identification séparée des 
composantes de déplacement (glissement, cisaillement).  
I.2.2.1. Rappels de quelques appareils de caractérisation de l’interface 
Depuis les années 1960, de nombreux types d’appareillages ont été développés. De la boîte 
de cisaillement direct plan modifiée aux derniers appareils utilisés, les améliorations des 
essais n’ont cessé de se développer. Dans le tableau I.1 (Frih 2005), un certain nombre de ces 
dispositifs est rappelé en mentionnant les avantages et les inconvénients. Nous signalons aussi 
dans ce cadre l’existence de l’appareil de cisaillement cyclique multi-degrés de liberté 
(CYMDOF), capable d’exécuter les deux modes de cisaillement direct et simple (Desai et 
Fishman 1991) et permettant de mesurer la pression interstitielle en faisant des essais sur sol 
saturé (Desai et Rigby 1995). Notons aussi que d’autres appareils de cisaillement permettent 
d’effectuer des essais de cisaillement sur sol saturé tel que l’appareil de cisaillement simple 
annulaire ACSA (Lerat 1996 ; De Gennaro 1999 ; Chambon 2003 ; Dumitrescu 2005 ; Frih 
2005)  (Tab. I.1). Dumitrescu (2005) remarque une augmentation du coefficient de frottement 
pour un essai de sable saturé par rapport au sable sec ainsi qu’une augmentation de la 
dilatance, ceci est dû au fait que la saturation d’un sable augmente sa rigidité au cisaillement 
(Cascante et al. 1998). Plus récemment, un appareil de cisaillement simple tridimensionnel 
cyclique C3DSSI a été développé (Evgin et Fakharian 1996 ; Fakharian et Evgin 2000). Il 
permet à l’interface un cisaillement simultané dans les deux directions orthogonales du plan et 
a aussi la faculté de garder la contrainte normale constante ou la rigidité normale constante 
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I.2.2.2. Observations expérimentales du comportement  de l’interface 
Les observations expérimentales sont classées selon le type de sollicitation (CNC, VC ou 
RNC) (Fig. I.1). 
 
Figure I-1 Conditions aux limites dans la direction normale de l’interface (a) CNC, (b) VC, (c) RNC 
(Evgin et Fakharian 1996) 
Dans le cas d’essais d’interface à contrainte normale constante, l’interface peut se 
contracter ou se dilater librement. Dans ce cas, les courbes typiques des essais de cisaillement 
sont, d’une part, l’évolution de la contrainte de cisaillement en fonction du déplacement 
tangentiel relatif (ut, τ) et, d’autre part, l’évolution du déplacement normal en fonction du 
déplacement tangentiel relatif (ut, un). Une augmentation progressive du frottement est 
observée jusqu’à une condition de rupture (pic ou palier). La présence d’un pic de résistance 
au cisaillement se produit pour des sables denses. Ce pic est généralement suivi d’une phase 
de radoucissement puis d’une stabilisation du frottement (Fig. I.2). Du point de vue 
volumique, le phénomène de contractance-dilatance se traduit par une décroissance du 
déplacement normal (phase contractante) puis une croissance (phase dilatante) jusqu’à une 
stabilisation, qui est suivie parfois d’une diminution pour les grands déplacements associée 
par certains auteurs à une dégradation liée à la rupture des grains (Lerat et al. 1997 ; 
Dumitrescu 2005). La condition de contrainte normale constante est la plus fréquente et la 
plus simple à reproduire du point de vue des conditions aux limites.  
Si le chargement se fait à volume constant, les déplacements normaux, par contre, sont 
empêchés. Dans ce cas, la contrainte normale augmente ou diminue selon que le sol au 
voisinage de l’interface tend à se dilater ou se contracter (dilatance, ou contractance 
empêchées).  
Enfin, la condition de rigidité normale constante (déplacement normal et contrainte 
normale variant proportionnellement suivant un rapport K constant) permet de présenter 
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l’évolution de la contrainte normale et du déplacement normal qui reproduit l’état de dilatance 




Figure I-2 Réponses mécaniques typiques de l’interface à CNC 
I.2.2.3. Notion de coefficient de frottement 
Lerat (1996) reprend la définition d’Alimi et al. (1977) sur le coefficient de frottement 
apparent µ* défini par :  
0
max* τµ = σ  où τmax est la contrainte de cisaillement maximale et σ0 est la contrainte normale 
initiale. Ce coefficient peut être fortement supérieur au coefficient de frottement réel µ :  
( ) ( )0
max max
max max
τ τµ = =σ + ∆σ τ σ τ   où ∆σ(τmax) est l’accroissement de contrainte normale. Ceci 
est dû au phénomène de dilatance empêchée généré au sein de l’interface (Schlosser et 
Guilloux 1981). 
I.2.2.4. Notion d’angle de frottement sol-structure 
Parmi les facteurs qui ont une influence sur la valeur de l’angle de frottement sol-structure 
δ', Schlosser (1991) cite : 
− la rugosité de la structure, 
− l’angle de frottement interne du sol φ', 
− le tassement relatif entre la structure et le sol. 
La mesure du coefficient de frottement réel sol-structure (µ = τ/σn) détermine 
immédiatement la valeur absolue de l’angle δ' (δ' = tan-1(µ)). L’angle δ' peut varier entre 0 et 
φ'. Les praticiens fixent la valeur de δ' en fonction de φ', en précisant la nature de la surface de 
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contact : de lisse à rugueuse. La pratique française consiste à prendre pour l’angle δ' les 
valeurs : 0 pour une surface lisse, 1/3 φ' pour une surface peu rugueuse, et 2/3 φ' pour une 
surface rugueuse (Mestat et Prat 1999). Brumund et Leonards (1973) et Bolton (1991) 
estiment que l’angle δ' peut être égal ou supérieur à  celui du sol granulaire, si la taille des 
aspérités de la surface de la structure est supérieure au diamètre moyen des grains du sol 
"D50" ; en conséquence la surface de cisaillement se produit à l’intérieur de l’échantillon de 
sable. Yoshima et Kishida (1981) montrent que la rupture se produit à l’interface sol-pieu 
pour les sols granulaires, sauf si le pieu est très rugueux. Leland et Kraft (1990) suggèrent que 
pour un pieu en acier δ'/φ' est de 0,7 pour du sable silteux, alors que pour du sable calcaire le 
rapport devient égal à 0,6. Moormann (2002) affirme que pour une interface sol-béton 
rugueux, δ' = φ'. Enfin, l’Eurocode 7 (2004) convient de limiter δ' à 2/3φ' dans le cas des 
ouvrages de soutènement préfabriqués pour les interfaces sol-béton et suggère δ' = φ' quand 
l’ouvrage de soutènement est en béton coulé en place. 
I.2.2.5. Epaisseur d’interface 
La couche d’interface peut être visualisée au cours des essais au laboratoire à l’aide des 
photographies, radiographies, etc. L’épaisseur de la couche d’interface, qui se forme dans un 
milieu granulaire au contact avec un élément de structure, dépend essentiellement de la taille 
des grains, de la densité du matériau, de la rugosité de l’interface et des conditions aux limites 
extérieures. Unterreiner (1994) affirme que l’épaisseur d’une couche d’interface n’est pas une 
caractéristique intrinsèque au sol et à l’interface, mais plutôt le résultat du problème aux 
limites étudié pour une géométrie donnée. Hassan (1995) a présenté l’étude la plus détaillée 
réalisée sur le comportement individuel des grains dans la zone d’interface (étude 
microscopique). En plus de la détermination de l’épaisseur de cette couche, les champs de 
déformation de l’échantillon et la rotation de quelques grains marqués ont été soigneusement 
examinés. L’auteur a constaté que l’épaisseur de la couche d’interface diminue avec la 
densité. Lerat (1996) a observé la couche d’interface en faisant simultanément des prises 
photographiques et vidéo. Il a montré clairement que l’épaisseur de la couche d’interface 
augmente pour des rugosités élevées. Plusieurs autres auteurs ont observé l’épaisseur de la 
couche d’interface pour différents types d’essais, de sol et de rugosité de structure. Ces études 
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Tableau I-2 Synthèse des valeurs expérimentales sur l’épaisseur de la couche d’interface (Frih 2005) 
Conditions d’essais Epaisseur de la 
couche d’interface 





Etat de compacité 
Cisaillement direct 
annulaire 
lisse lâche à dense 
(Dr=40-90%) 
0-1 Yoshimi et Kishida 
















lisse lâche à dense 10  
Tejchman et Wei 
(1995) 
très rugueux  lâche 40 
très rugueux dense 30 à 40 
Cisaillement direct 
plan 
lisse lâche à dense 0-1 
Hassan (1995) rugueux lâche 6-7 
rugueux dense 4-5 
Cisaillement 
simple annulaire 
lisse  lâche à dense 0-1 
Lerat (1996) 
rugueux lâche à dense 6-8 
Cisaillement 
simple annulaire 
rugueux lâche à dense 6-7 
Chambon et al. 
(2004) 
I.2.3. Influence des différents paramètres sur le comportement de l’interface 
Comme dans le cas du cisaillement d’un matériau granulaire, le cisaillement de l’interface 
sol-structure est influencé par la variation de quelques paramètres dont les plus importants 
sont la contrainte normale, la rugosité et la densité. 
I.2.3.1. Influence de la contrainte normale 
La plupart des auteurs (Hassan 1995 ; Lerat 1996 ; Evgin et Fakharian 1996 ; De Gennaro 
1999 ; Reddy et al. 2000 ; Ghionna et Mortara 2002 ;  Hu et Pu 2004 ; Frih 2005 ; 
Dumitrescu 2005) constatent que la résistance au cisaillement augmente proportionnellement 
à l’augmentation de la contrainte normale imposée. Quant aux variations volumiques, les 
observations expérimentales montrent une contractance plus forte quand la contrainte normale 
initiale est élevée et une dilatance plus prononcée pour les contraintes normales les plus 
faibles (Fig. I.3). Pour une contrainte normale plus grande, la valeur de pic du coefficient de 
frottement apparent diminue et un déplacement tangentiel relatif plus important est requis 
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pour mobiliser le pic de la contrainte de cisaillement (Fakharian et Evgin 1996). En revanche, 
la valeur résiduelle n’est pas influencée par la contrainte normale imposée (état souvent 
qualifié de "critique" ou à "volume constant"). 
   
Figure I-3 Influence de la contrainte normale sur le comportement de l’interface sable dense-acier 
(Hu et Pu 2004) 
I.2.3.2. Influence de la rugosité 
L’état de surface de la structure influe énormément sur le comportement de l’interface. La 







max ==  où le terme Rmax est défini par Uesugi et Kishida (1986) comme étant la 
profondeur des aspérités sur une longueur L égale à D50. Unterreiner (1994) a classé les 
surfaces des structures suivant l’échelle de rugosité notée Rp. L’interface est dite lisse lorsque 






50 <<  et très rugueuse quand 50p DR > , Rp étant la 
différence entre le point le plus bas et le point le plus haut  sur une surface de 2,5 mm de long. 
Par ailleurs, Navayogarajah et al. (1992) ont défini la rugosité relative de l’interface qui varie 
entre 0 et 1 par analogie à la densité relative d’un sol. Ce paramètre est défini par le rapport 
entre la rugosité normalisée et la rugosité normalisée critique (Hassan 1995 ; Paikowsky et al. 
1995 ; Reddy et al. 2000 ; Dove et Jarrett 2002). Si la rugosité normalisée augmente, la valeur 
du pic ainsi que la valeur résiduelle de la résistance au cisaillement deviennent plus 
importantes. De plus, Hu et Pu (2004) ont montré qu’il existe deux modes de rupture dus à la 
différence de rugosité : un mode élastique parfaitement plastique quand Rn < 0,1 (interface 
lisse) et un mode avec pic et radoucissement quand Rn > 0,1 (interface rugueuse) (Fig. I.4). 
Cependant, Dumitrescu (2005) observe le pic même pour l’interface lisse mais c’est un pic 
atteint plus rapidement que pour la surface rugueuse, fait confirmé par Junaiden et al. (2004). 
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De plus, Dumitrescu (2005) montre que l’influence de la rugosité est d’autant plus prononcée 
dans le cas d’un sable dense. En effet, l’enchevêtrement entre les grains et les aspérités de 
l’inclusion confèrent une résistance supplémentaire par rapport à l’interface lisse, phénomène 
expliqué aussi par Schlosser et Guilloux (1981). En ce qui concerne les déformations 
volumiques, la plupart des observations expérimentales ont montré que plus la structure est 
rugueuse, plus les variations volumiques sont importantes (Hoteit 1990 ; Boutrif 1993 ; 
Hassan 1995 ; Fakharian et Evgin 1996 ; Lerat 1996 ; Dumitrescu 2005). De plus, un 
comportement essentiellement contractant est observé pour l’interface lisse et contractant-
dilatant pour l’interface rugueuse. La contractance maximale est plus importante pour 
l’interface lisse. A l’ACSA, pour l’interface rugueuse, un deuxième comportement contractant 
a lieu après le comportement dilatant (Lerat 1996 ; Chambon 2003 ; Frih 2005 ; Dumitrescu 
2005).  
  
Figure I-4 Influence de la rugosité sur le comportement de l’interface sable dense – acier 
(Hu et Pu 2004) 
I.2.3.3. Influence de la densité relative de l’échantillon 
L’effet de la densité du sable sur le comportement de l’interface est bien connu. Les 
valeurs de résistance au cisaillement augmentent pour les échantillons avec sables plus denses 
en conséquence de la dilatance, phénomène d’enchevêtrement et de désenchevêtrement des 
grains lors du cisaillement d’interface (Wernick 1978 ; Tejchman et Wu 1995). Les courbes 
de cisaillement pour les échantillons lâches montrent l’absence d’un pic prononcé. Ce dernier, 
présent dans les échantillons denses, est suivi par un radoucissement progressif et une 
stabilisation de la valeur de cisaillement résiduel. Du point de vue volumique, la courbe du 
déplacement normal des échantillons denses est caractérisée par une phase contractante très 
courte suivie par une phase dilatante et enfin une stabilisation (Tabucanon et Airey 1992 ; 
Fakharian et Evgin 1996) et éventuellement une deuxième phase contractante (Lerat 1996 ; 
Frih 2005 ; Dumitrescu 2005) (Fig. I.5). Par contre, la courbe des échantillons lâches se 
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caractérise par une seule longue phase de contractance globale ; la diminution du volume est 
continue et proportionnelle à la distance de cisaillement et à la baisse de l’indice de densité ID.  
 
Figure I-5  Influence de la densité sur le comportement de l’interface sable d’Hostun-acier rugueux à 
l’ACSA (Dumitrescu 2005) 
I.3. Modélisation du comportement de l’interface 
A cause du caractère particulier des interfaces, plusieurs types de modèles ont été 
proposés. Le matériau d’interface a été supposé élastique linéaire (Beer 1985 ; Bhatia et 
Bakeer 1989 ; Yuan et Chua 1992) ou élastique non linéaire avec une relation contrainte-
déformation de type hyperbolique dans les directions normale et tangentielle de la 
déformation (Clough et Duncan 1971 ; Carol et Alonso 1983 ; Desai et al. 1984 ; Varadarajan 
et Sharma 1989 ; Boulon et al. 1995b ; Drumm et al. 2000). D’autres études font référence au 
cadre théorique de l’élastoplasticité. Citons d’abord les modèles élastiques parfaitement 
plastiques qui ont été proposés pour l’interface en s’appuyant sur l’analogie avec le 
comportement des joints rocheux. Des modèles plus complexes ont également été proposés 
pour décrire le comportement de l’interface. Ces modèles incorporent un ou plusieurs des 
phénomènes suivants : l’écrouissage, le radoucissement,  la contractance, la dilatance, 
l’endommagement. Dans ce qui suit, on fait état de l’art de quelques modèles élastoplastiques 
d’interface bidimensionnels, puis tridimensionnels.  
I.3.1. Modèles élastoplastiques bidimensionnels 
L’interface sépare en général la surface de la structure et la surface du sol. Ces surfaces 
sont représentées généralement par des plans parallèles. La couche d’interface d’épaisseur t 
est identifiable expérimentalement par observation directe, la définition de son épaisseur est  
très variable en fonction des caractéristiques du sol et de l’inclusion (cf. § I.2.2.5), ce qui 
modifie de manière importante les caractéristiques du comportement observé. De ce fait, les 
chercheurs évitent de formuler les lois d’interfaces en fonction des déformations (distorsion : 





t =γ   ou déformation normale : t
u n
n =ε ) car elles dépendent de l’épaisseur de l’interface, 
alors que les grandeurs cinématiques mesurables sont le déplacement  normal relatif, un ou 
tangentiel relatif, ut de l’interface. La modélisation bidimensionnelle impose donc l’utilisation 
des quatre variables suivantes : τ, σn, ut, un. En général, les modèles utilisés prévoient une 
partie élastique caractérisée par une relation incrémentale entre les déplacements relatifs et les 


























K              I-1
                   
Kn et Kt sont respectivement la rigidité normale et tangentielle qui peuvent être déterminés 












                  I-2 
I.3.1.1. Modèle élastique parfaitement plastique 
Historiquement, la première utilisation des interfaces a concerné des analyses des joints 
rocheux. Pour reproduire le comportement des joints rocheux et des interfaces, la plupart des 
auteurs ont considéré des modèles linéaires élastiques parfaitement plastiques utilisant le 
critère de rupture par cisaillement de Mohr-Coulomb comme surface de charge.  
Les auteurs qui ont étudié les fractures des roches (Patton 1966 ; Goodman et Dubois 
1972 ; Goodman 1989) ont considéré l’influence de la rugosité des joints. En effet, l’angle de 
frottement d’un joint rugueux dont la surface des aspérités est inclinée d’un angle i est égal à 
φ'+i. D’autre part, l’abrasion progressive des aspérités est à l’origine d’une stabilisation à une 
valeur résiduelle de la contrainte de cisaillement pour les grands déplacements ce qui 
correspond à un angle de frottement résiduel φ'r (Fig. I.6 a). Le critère de rupture est donc 
défini par une enveloppe bilinéaire. D’autres auteurs comme (Goodman et al. 1968 ; Pande et 
Sharma 1979 ; Lee et al. 1992 ; Day et Potts 1994 ; Day et Potts 1998) ont adopté un critère 
de rupture de Mohr-Coulomb plus simple (Fig. I.6 b) avec une règle d’écoulement associée 
qui définit la fonction de charge F :  
'c'tanF n −φσ+τ=                            I-3 
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Dans ce cas, lorsque la contrainte de cisaillement τ atteint la limite de rupture de Mohr-
Coulomb, la valeur de la rigidité tangentielle devient nulle ; la rigidité normale reste la même. 
Par ailleurs, une règle d’écoulement non associée a aussi été utilisée pour éviter une 
surestimation de la dilatance plastique en considérant un angle de dilatance différent de 
l’angle de frottement (Van Langen et Vermeer 1991). Dans ce cas, le potentiel plastique 
s’écrit :  
ψσ+τ= tanQ n                I-4 
avec ψ: angle de dilatance. Lorsque ce critère est restreint à une direction, il est dit critère 
orienté (Frank et al. 1982 ; Mestat 1993 ; De Gennaro 1999 ; De Gennaro et Frank 2005). Il y 
a glissement entre le sol et la structure lorsque le critère est atteint. Dans ce cas, seuls les 
déplacements à l’interface deviennent discontinus. On peut aussi introduire un critère de 
décollement entre la structure et le sol atteint lorsque la contrainte normale à l’interface est 
égale à une valeur limite. 
Les modèles élastoplastiques parfaits ne permettent pas de reproduire de manière adéquate 
les réponses typiques mécaniques de l’interface observées expérimentalement notamment : 
l’écrouissage progressif et le changement de phase (contractance-dilatance).  
  
                                (a)                                                                                        (b) 
Figure I-6 Critère de rupture de Mohr-Coulomb (a) Enveloppe bilinéaire pour les joints tenant 
compte des aspérités (Goodman 1989) (b) Enveloppe linéaire pour les interfaces 
I.3.1.2. Modèles élastoplastiques avec écrouissage 
Divers modèles élastoplastiques avec écrouissage ont été présentés dans la littérature. On 
considère d’abord les modèles d’interface sol-structure dans le cadre de l’élastoplasticité 
classique. Dans ce cas, les analyses des résultats expérimentaux dérivés de l’essai triaxial et 
de la boîte de cisaillement direct montrent de fortes similarités (Fig. I.7). De ce fait, il est clair 
qu’une loi de comportement d’interface peut employer la même structure que la loi qui 






φ' + i c’ 
φ'r 
τ 
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variables soit faite (Tab. I.3). Comme conséquence de ces analogies, Boulon et Nova (1990) 
ont adapté pour les interfaces un modèle élastoplastique qui a été formulé auparavant pour le 
comportement triaxial des sables (Nova et Wood 1978). 
 
Figure I-7 Analogies dans le comportement observées à l’essai triaxial et l’essai de cisaillement direct 
pour les sables (Boulon et Nova 1990) 
 
Tableau I-3 Analogies entre l’essai triaxial et l’essai de cisaillement direct (d’après Boulon et 
 Nova 1990) 
Test Analogies 
Triaxial εv εa p’ q 
Direct shear [un] [ut] σn τ 
Gens et al. (1990) ont représenté le comportement de l’interface pour les joints en utilisant 
un modèle élastoplastique non associé avec variation de la dilatance en fonction du niveau des 
contraintes et déformations. Boulon et Jarzebowski (1991) ont formulé un modèle 
élastoplastique basé sur le concept de surface frontière en utilisant une fonction plastique 
elliptique. La même approche a été utilisée par Shahrour et Rezaie (1997) pour l’étude du 
comportement de l’interface sous chargements cycliques. 
L’un des modèles les plus connus développé pour les joints et les interfaces est le modèle 
HISS (HIerarchical Single Surface) développé par Desai et Fishman (1991). Le modèle est 
dérivé du modèle généralisé développé pour les solides (Desai 1980 ;  Desai et Faruque 1984 ; 
Desai et al. 1985) et exprimé en invariants en faisant des analogies des composantes de 
contrainte et de déformation. Il est caractérisé par : une surface de charge fermée décrite avec 
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une seule fonction de charge F continue, une fonction d’écrouissage qui s’écrit en fonction 
des déplacements tangentiels et normaux plastiques, l’état ultime de rupture défini par 
l’enveloppe des valeurs asymptotiques des contraintes, la non associativité des déformations 
plastiques, la reproduction de la dilatance et l’effet de variation de l’angle des aspérités des 
joints. L’avantage majeur de ce modèle est que c’est un cas particulier du modèle généralisé 
pour les solides ; ceci permet de modéliser les discontinuités (joints) et la masse solide (roche) 
avec le même modèle. D’autre part, Mortara (2001) comme Ghionna et Mortara (2002) ont 
formulé un modèle d’interface élastoplastique basé sur une règle d’écoulement non associée. 
Le potentiel plastique a une forme similaire à celle du modèle de Cam Clay, mais diffère 
suivant la condition d’écrouissage ou de radoucissement. Le choix du potentiel plastique 
dérive de la relation contrainte-dilatance en deux droites sécantes qui est une caractéristique 
essentielle du modèle et qui explique que initialement le sol se déforme dans la hauteur et puis 
une forte localisation de déformation tangentielle se produit à l’interface. Le modèle peut être 
validé par l’essai de cisaillement direct à rigidité normale constante à chargement monotone et 
cyclique. Zeghal et Edil (2002) ont développé un modèle d’interface basé sur le modèle de 
Mohr Coulomb, sur une plasticité non associée avec un écrouissage-radoucissement qui 
dépend du travail plastique. Cependant, le modèle a l’originalité de considérer l’interface 
comme une surface sinusoïdale, et de tenir compte de la dégradation des grains d’interface à 
travers une corrélation entre le coefficient de frottement et le travail plastique (variable 
d’écrouissage). De Gennaro et Frank (2002a, 2004, 2005) ont proposé un modèle 
élastoplastique de type critère de Mohr-Coulomb avec prise en compte d’un écrouissage 
déviatorique positif et du radoucissement, modélisation de l’état caractéristique et de l’état 
critique aux grands déplacements. Ce modèle sera développé en détail plus loin, au chapitre 
III. Gomez et al. (2003) proposent une extension du modèle hyperbolique pour les interfaces 
sable-béton qui a été développé sur la base du modèle de Clough et Duncan (1971) avec une 
prise en compte de l’écrouissage, du chargement-déchargement-rechargement et avec une 
accommodation à tous les chemins de contrainte. Par ailleurs, beaucoup de modèles 
d’endommagement ont été développés  (Navayogarajah et al. 1992 ; Hu et Pu 2003 ; Hu et Pu 
2004). Ces auteurs supposent que la réponse de l’interface est la somme d’une partie intacte et 
d’une partie endommagée à l’état critique, en s’appuyant sur le concept d’état perturbé 
"DSC: Disturbed State Concept" (Desai et Ma 1992 ; Desai et Rigby 1995 ; Desai et Zhang 
1998 ; Liu et al. 2006). En effet, durant le cisaillement des grains, la partie intacte se 
transforme progressivement en une partie endommagée à cause de l’accumulation des 
déformations plastiques. La contrainte de cisaillement est nulle dans la partie endommagée 
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alors que la contrainte normale n’est pas influencée par l’endommagement. Pour cela une 
fonction d’endommagement a été introduite pour reproduire le phénomène de radoucissement 
et de dilatance. Navayogarajah et al. (1992) ont, de plus, considéré l’effet de la rugosité dans 
le modèle en faisant dépendre le coefficient de frottement ainsi que la valeur de déplacement 
tangentiel plastique au pic de cisaillement, de la rugosité relative Rp définie au paragraphe 
I.2.3.2. Le tableau I.4 résume les fonctions de charge, les potentiels plastiques ainsi que les 
variables d’écrouissage utilisées dans quelques modèles élastoplastiques d’interface. 
Tableau I-4 Résumé des modèles constitutifs élastoplastiques récents d’interface 
Source Fonction de charge 
Potentiel plastique 
Variable d’écrouissage Type d’interface  Nbre 
param 
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Enfin, citons les modèles incrémentaux dont le principe est d’obtenir la réponse 
incrémentale à un chargement incrémental quelconque par interpolation rhéologique à partir 
d’un ensemble de sollicitations définies expérimentalement et formulées analytiquement par 
l’intermédiaire de fonctions d’interpolation (Boulon 1988 ; Boulon 1989 ; Boulon 1991 ; 
Garnica-Anguas 1993 ; Rouainia et al. 1992). Dans l’espace des sollicitations incrémentales 
(λ, µ), tous les chemins possibles sont les points du cercle unité (Fig. I.8).  
 
 
Figure I-8  Chargement incrémental et réponse incrémentale (Boulon 1991) 
I.3.2. Modèles élastoplastiques tridimensionnels 
Le seul modèle dit "tridimensionnel" d’interface disponible dans la littérature est celui 
développé par Fakharian et Evgin (2000) en s’appuyant sur Desai et Fishman (1991). Alors 
que la modélisation bidimensionnelle impose l’utilisation des variables τ, σn, ut,, un, le modèle 
tridimensionnel de Fakharian et Evgin considère les variables  τx, τy, σn, ux, uy, un (Fig. I.9). 




















































K            I-5 
Chemins Expérimentaux 
(essais élémentaires) 
1 Contrainte normale constante, en charge 
2 Contrainte normale constante, en décharge 
3 Volume constant, en charge 
4 Volume constant, en décharge 
5 Pseudo-oedomètre, en charge 
6 Pseudo-oedomètre, en décharge
                                     Chapitre I. Généralités sur les interfaces et le comportement des pieux sous charge axiale                             
 
 22
Kn, Ksx et Ksy sont respectivement la rigidité élastique normale dans la direction z, la 
rigidité élastique de cisaillement dans la direction x et la rigidité élastique de cisaillement 
dans la direction y. Les auteurs admettent par hypothèse que les comportements élastiques 
normal et tangentiel ne sont pas couplés et que Ksx = Ksy. Le modèle est basé sur la 
formulation bidimensionnelle de Navayogarajah et al. (1992) mais considère en plus le 
cisaillement dans les deux directions du plan de l’interface. La fonction de charge et le 
potentiel plastique sont donnés dans le tableau I.4. L’objectif de la modélisation est de 
pouvoir reproduire le comportement de l’interface à l’appareil tridimensionnel cyclique de 
cisaillement simple d’interface C3DSSI capable de mener des essais à contrainte normale 
constante ou à rigidité normale constante. Le modèle est capable de simuler la non 
associativité, le radoucissement, l’influence de la rugosité de l’interface et de reproduire, avec 
succès, des essais d’interface entre le sable et l’acier avec des chemins de contrainte 
tridimensionnels (en considérant le cisaillement dans les deux directions orthogonales). 
 
Figure I-9 Contraintes agissant sur l’interface : (a) cas tridimensionnel, (b) cas bidimensionnel 
(Fakharian et Evgin 2000) 
I.3.3. Discrétisation par éléments finis du problème de contact en géotechnique 
Pour les ouvrages géotechniques, la modélisation des contacts par éléments finis est une 
opération délicate, à cause des grandes dimensions que présentent les surfaces de contact et de 
la dilatance de l’interface au cours du cisaillement. Même dans le cas où on négligerait la 
dilatance, la programmation des algorithmes de résolution des éléments de contact demeure 
difficile (Zheng et al. 2004). Une étape importante dans la simulation du comportement de 
l’interface concerne la représentation de l’élément d’interface souvent sous forme d’éléments 
spéciaux par la méthode des éléments finis. Dans une interaction sol-structure, le mouvement 
relatif entre le sol et la structure peut se produire. L’utilisation d’éléments continus habituels, 
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avec compatibilité des déplacements, empêche le mouvement relatif entre le sol et la structure 
(Fig. I.10 a). La compatibilité nodale de la méthode des éléments finis oblige le sol et la 
structure à se déplacer ensemble. C’est pour cela que des éléments d’interface spéciaux sont 
utilisés. Les avantages principaux de l’utilisation des éléments d’interface sont la possibilité 
de faire varier le comportement constitutif de l’interface et de permettre le mouvement relatif 
entre le sol et la structure. Dans ce cadre, beaucoup de méthodes ont été utilisées pour 
modéliser le comportement discontinu de l’interface sol-structure. Citons l’utilisation 
d’éléments sans épaisseur (Fig I.10 b et c), les éléments de type couche mince (Fig I.10 d) et 
les méthodes hybrides où sol et structure sont modélisés séparément et liés ensuite par des 
équations de compatibilité de différentes natures pour les forces et les déplacements. 
 
Figure I-10 Discrétisation numérique du problème de contact sol-stucture 
 (Potts et Zdravkovic 1999; Potts et al. 2002) 
I.3.3.1. Eléments sans épaisseur 
Les éléments sans épaisseur sont aussi appelés éléments joints ou "zero thickness 
elements". Ils ont été initialement développés par Goodman et al. (1968) présentant 4 nœuds, 
8 degrés de liberté et nommés "GTB ". Ces éléments ont subi plusieurs améliorations 
(Ghamboussi et al. 1973 ; Carol et Alonso 1983 ; Desai et al. 1984 ; Beer 1985 ; Gens et 
al. 1989 ; Van Langen et Vermeer 1991 ; Kaliakin et al. 1995 ; Day et Potts 1994 ; Boulon et 
al. 1995b ; Day et Potts 1998 ; Potts et al. 2002). Pour ces éléments, les déplacements relatifs 
entre les nœuds sont les principales variables de déformation. Les déplacements relatifs sont 
reliés aux déplacements absolus en utilisant la matrice des fonctions d’interpolation. Il s’agit 
d’associer à chaque nœud d’un milieu, son homologue de l’autre milieu. Une utilisation de 
ces éléments consiste à  considérer les liaisons ressorts qui se résument à des connexions entre 
les nœuds opposés (Hermann 1978 ; Frank et al. 1982 ; Coutinho et al. 2003). Ces auteurs ont 
dédoublé les points de contact entre les deux milieux et ont muni chaque doublet de deux 
ressorts fictifs (l’un tangentiel, l’autre normal à la surface de contact) (Fig. I.11). Dans ce cas, 
les déplacements relatifs sont exprimés en fonction des déplacements absolus, par une matrice 
dont tous les termes sont nuls sauf ceux qui indiquent l’existence du ressort tangentiel ou 
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normal. Les éléments développés par Hermann sont appelés "LRH". L’élément qui combine 
les avantages des éléments GTB (Goodman et al. 1968) et LRH (Hermann 1978) est appelé 
"macro-Element" (LK1) et est constitué de deux éléments GTB (Fig. I.12) (Kaliakin et 
Li 1995). 
En général, la méthode de résolution des éléments sans épaisseur consiste à appliquer une 
méthode d’adaptation des rigidités ; le glissement est obtenu en donnant une valeur très faible 
à la rigidité tangentielle si la contrainte de cisaillement franchit le seuil donné par un critère 
de frottement. Par ailleurs, si la contrainte normale est de traction, les deux rigidités 
(tangentielle et normale) sont annulées afin de rendre compte d’un décollement à l’interface.  
Certains défauts associés aux éléments sans épaisseur ont été signalés, notamment en 
termes d’effort normal à l’interface (Sharma et Desai 1992). Le problème des points 
plastiques singuliers a également été abordé (Van Langen et Vermeer 1991). D’autre auteurs 
qui ont utilisé des éléments d’interface sans épaisseur (Day et Potts 1994, 1998), ont noté des 
problèmes de conditionnement numérique lorsque Kn et Kt dépassent 100 E (E module 
d’Young du sol adjacent). De plus, lorsqu’il y a un grand changement dans la matrice de 
rigidité dû à l’utilisation d’une interface non dilatante, des problèmes dans la convergence 
peuvent subvenir dans le cas d’une solution de type Newton-Raphson pour laquelle la matrice 
de rigidité élastique est considérée constante ; dans ce cas, les auteurs préconisent l’utilisation 
d’une rigidité élastoplastique tangente à chaque étape de l’analyse, ce qui accélérerait la 
convergence. Enfin, l’utilisation des points d’intégration de Gauss peut aussi causer des 
problèmes numériques liés au fait que le déplacement relatif des nœuds affecte la contrainte 
en chaque point d’intégration qui est différent des nœuds ; ce problème peut être évité avec la 
méthode d’intégration de Newton Cotes où les points d’intégrations coïncident avec les 
nœuds. D’autre part, l’épaisseur nulle peut entraîner des singularités numériques dans le 
comportement de l’élément ; ceci peut être évité en lui attribuant, pour le calcul, une épaisseur 
très faible (Mestat 2001). D’autres auteurs comme Schellekens et De Borst (1993) ont étendu 
l’approche de Goodman et al. (1968) pour formuler une interface quadrilatère pour les 
analyses tridimensionnelles. Enfin, Bouzid et al. (2004) ont développé un élément d’interface 
axisymétrique à épaisseur nulle dont la formulation est compatible avec l’élément triangulaire 
à 6 nœuds et rectangulaire à 8 nœuds et prend en compte l’inclinaison de l’interface.  
 




Figure I-11 (a) Surface de discontinuité (b) Eléments d’interface à deux nœuds (Frank et al. 1982) 
 
Figure I-12 Elément sans épaisseur (LK1) combinant les avantages des GTB et des LRH  composé de 
deux éléments GTB (Kaliakin et Li 1995) 
I.3.3.2. Eléments couche mince 
Le concept de couche mince ou "thin layer element" a été abordé par Desai et al. (1984) 
qui ont considéré que la réponse de l’interface devrait être traitée par un modèle constitutif 
approprié. La formulation de l’élément type couche mince est basée sur l’hypothèse que 
l’interface peut être remplacée par un élément de massif équivalent avec une petite épaisseur 
et une loi constitutive spéciale. L’utilisation de l’élément couche mince est longuement traité 
dans la littérature (Pande et Sharma 1979 ; Zaman 1985 ; Desai et Ma 1992 ; Sharma et Desai 
1992 ; Hohberg et Schweiger 1992 ; Ng et al. 1997 ; De Gennaro 1999 ; Karabatakis et 
Hatzigogos 2001 ; De Gennaro et Frank 2005). Le problème de contact est modélisé en 
utilisant des éléments finis de massif isoparamétriques (Fig. I.13). Dans le cas 
bidimensionnel, les éléments type couche mince isoparamétriques les plus classiques sont à 8 
nœuds, et ont pour degrés de liberté les déplacements relatifs entre le sol et la structure. 
L’élément présente quatre points d’intégration de Gauss. Une approche de type couche mince 
est adoptée par Frank et al. (1982) associant à l’élément un modèle de comportement 
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élastoplastique parfait avec un critère orienté dans une direction α. La direction des 
discontinuités α est imposée et est constante (Fig. I.14 a). Le critère de plasticité adopté est 
celui de Mohr Coulomb. Ce critère relie à la rupture la contrainte normale σn et la contrainte 
tangentielle τ de l’élément d’interface. Ces deux composantes sont obtenues en accord avec 
(I-6) et (I-7), en écrivant les vecteurs contraintes et déformations dans le repère local en 
fonction des contraintes et déformations dans le repère global. D’autres auteurs ont considéré 
cette approche pour simuler l’interface (Sharma et Desai 1992 ; De Gennaro 1999 ; De 
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                      (a)                                                                                       (b) 
Figure I-14  Critère orienté utilisé pour l’interface couche mince (a) cas bidimensionnel (b) cas 
tridimensionnel (Frank et al. 1982) 
I.3.4. Détails sur la mise en œuvre numérique de l’élément d’interface couche mince 
Pour adapter les éléments finis type couche mince à la description du comportement 
mécanique de l’interface, l’élément doit permettre de simuler le mécanisme de cisaillement en 
considérant les contraintes normales et tangentielles à l’interface. D’autre part, la loi de 
comportement associée à l’élément doit permettre de relier ces contraintes à l’interface aux 
déplacements associés. L’avantage des éléments couche mince est de pouvoir utiliser des 
éléments finis standard. Cependant, des considérations particulières doivent être accordées à 





















Figure I-15 Elément d’interface isoparamétrique à 8 nœuds (De Gennaro et Frank 2005) 
I.3.4.1. Notion de rapport de forme 
Considérons l’élément d’interface bidimensionnel couche mince à 8 nœuds d’épaisseur t et 
longueur L (Fig. I.15). Plusieurs auteurs (Pande et Sharma 1979 ; Desai et al. 1984 ; Sharma 
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épaisseur. Ces auteurs présentent une étude paramétrique détaillée qui concerne l’influence de 
l’épaisseur de l’élément d’interface sur le résultat des calculs. Si celle-ci est trop importante, 
l’élément se comporte comme un élément de massif solide ; si elle est trop faible, la résolution 
est confrontée à des problèmes numériques. Karabatakis et Hatzigogos (2001) ont montré 
aussi que la valeur de l’épaisseur de l’interface affecte le champ des contraintes et des 
déplacements. De ce fait, le rapport de forme est un paramètre important qui influe sur les 
résultats numériques. (Pande et Sharma 1979 ; Desai et al. 1984 ; Richer 1985 ; Sharma et 
Desai 1992 ; Hohberg et Schweiger 1992). La stabilité numérique, la précision, la qualité des 
résultats sont en général assurés lorsque le rapport de forme est compris entre 10 et 100. Dans 
la pratique, le rapport de forme peut être choisi à partir d’une estimation correcte du 
déplacement relatif d’interface obtenu dans un essai de cisaillement direct modifié. Le choix 
du rapport de forme traduit une dépendance des résultats du maillage mais aussi du modèle de 
comportement utilisé pour l’interface. De Gennaro et Frank (2005) ont fait varier le rapport de 
forme entre 1 et 1000 pour un élément d’interface en utilisant le modèle MEPI 2D (De 
Gennaro et Frank 2002a). L’influence du rapport de forme sur la courbe de cisaillement et sur 
l’évolution de la contrainte normale lors d’un essai de cisaillement à contrainte normale 
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Figure I-16 Etude paramétrique du rapport de forme L/t (a) Courbes de cisaillement à contrainte 
normale constante (b) Evolution de la contrainte normale au cours du cisaillement à volume constant 
et interface dilatante (De Gennaro et Frank 2005) 
Pour un rapport de forme faible, la courbe de mobilisation de la résistance au cisaillement 
n’atteint pas la condition ultime ; alors que pour un rapport de forme élevé (L/t = 1000), la 
courbe de mobilisation présente une faible oscillation à la fin de la phase de mobilisation ; 
cela est dû à des problèmes numériques associés à l’intégration de la loi élastoplastique 
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d’interface dans le cas d’un élément ayant un rapport de forme trop élevé. De même, lorsque 
le rapport de forme est trop petit ou trop élevé, l’élément ne traduit pas correctement le 
comportement dilatant de l’interface. Les résultats présentés sur la figure I.16 suggèrent un 
rapport de forme entre 25 et 100. 
I.3.4.2. Caractéristiques mécaniques élastiques fictives 
Comme indiqué par Hohberg et Schweiger (1992), l’utilisation des éléments type couche 
mince amène à utiliser des caractéristiques mécaniques fictives de l’interface E* et ν* dans le 
but d’écrire la matrice de rigidité élastique dans le repère global. En effet, la matrice de 
rigidité élastique de l’interface dans son repère local s’écrit en termes de rigidité élastique 
normale Kn et tangentielle Kt (eq. I-1). L’identification de la matrice de rigidité élastoplastique 
locale avec la matrice constitutive élastique permet de définir un module d’Young E* et un 
cœfficient de Poisson ν* fictifs pour l’interface qui dépendent de l’orientation de l’élément 
d’interface dans le repère global (angle α dans la figure I.15).  Suivant que la condition de 
déformation plane ou d’axisymétrie, et pour un élément d’interface horizontal (α = 0°) ou 
vertical (α = 90 degrés), les expressions de E* et ν* sont donnés dans le tableau suivant.  
Tableau I-5 Détermination des caractéristiques mécaniques élastiques fictives dans le cas de l’élément 
couche mince en déformation plane et déformation axisymétrique 
Condition de déformation plane (Sharma et 
Desai 1992 ; Hohberg et Schweiger 1992 ; 
Karabatakis et Hatzigogos 2001) 
































































I.3.4.3. Intégration numérique spécifique 
En suivant les procédures classiques de la méthode des éléments finis dans le cas 
bidimensionnel, pour l’élément de la figure I.15 dans son repère local, le vecteur de 
déformation peut être exprimé en fonction des déplacements aux nœuds sous la forme 
matricielle : 










































B  ; N.LB =                          I-8 
εtt, εnn et εtn sont les déformations de l’élément d’interface relatifs au repère local (t,n) (Fig. 
I.15). La matrice L  est l’opérateur de dérivation, la matrice N contient les fonctions de forme 
Ni aux nœuds de l’élément, ui et vi sont les déplacements nodaux de l’élément, respectivement 
dans les directions x et y. Les fonctions Ni sont définies dans le repère (ξ,η) de l’élément de 
référence. Pour obtenir la matrice de dérivation B  en (eq. I-8), il est nécessaire d’introduire la 
matrice jacobienne J  d’un élément rectangulaire de longueur L et d’épaisseur t qui permet la 
transformation géométrique entre l’élément réel et l’élément de référence (Potts et 
Zdravkovic 1999). Comme L  s’écrit en fonction du jacobien, les déformations de l’élément 
deviennent fonction des déplacements nodaux, des fonctions d’interpolation Ni et des 
dimensions de l’élément (L et t). En réduisant l’épaisseur de l’élément ( )0→t , les termes de 
la matrice B  qui contiennent le rapport (t/L) deviennent négligeables. Pour l’élément de la 
figure I.15 (α = 0 degrés) ; les déformations moyennes s’écrivent alors (voir, pour plus de 
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avec [ ]nu  et  [ ]tu  les déplacements relatifs de l’élément d’interface dans les directions 
normale (n) et tangentielle (t). La relation (I-9) traduit bien le comportement typique de 
l’interface. 
I.4. Capacité portante des fondations profondes dans un sol granulaire 
I.4.1. Généralités 
Les fondations profondes, pieux, micropieux et barettes, présentent des avantages 
importants pour la construction en génie civil. Ils permettent de profiter des couches 
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résistantes, sur les sites présentant des caractéristiques mécaniques insuffisantes, pour la 
reprise des efforts transmis par les ouvrages. Ces efforts sont repris par la fondation sous 
forme de frottement latéral mobilisé le long du fût et de résistance en pointe. Malgré les 
avancées importantes réalisées dans le domaine, le dimensionnement des fondations 
profondes reste un problème difficile, lié à des mécanismes de comportement complexes et 
encore assez mal connus. C’est pour cette raison que le dimensionnement des pieux reste 
encore souvent lié à l’utilisation de méthodes de calcul reposant sur l’expérience (essais de 
chargement statique, essais pénétrométriques et pressiométriques) ou sur des méthodes 
empiriques. On présente donc dans la suite certains éléments bibliographiques dont l’étude a 
été nécessaire pour guider nos travaux. On s’intéressera en particulier aux effets d’installation 
en mettant l’accent sur le comportement du sol au voisinage du pieu. On citera ensuite 
quelques méthodes de calcul de la capacité portante des pieux, notamment le calcul du 
frottement axial et de la résistance en pointe. On se limite au cas des pieux installés dans les 
sols pulvérulents et chargés axialement. 
I.4.2. Installation d’un pieu isolé 
I.4.2.1. Effets d’installation d’un pieu 
La méthode d’installation d’un pieu peut avoir un effet très important sur le sol pulvérulent 
au voisinage du pieu (déformations, déplacement, densification) et sur la réponse mécanique 
du pieu (capacité portante). L’impossibilité de visualisations en grandeur nature a orienté les 
travaux de recherche dans ce domaine vers des visualisations en laboratoire sur modèles 
réduits. Lors du fonçage de pieux modèles, plusieurs auteurs ont affirmé que la zone 
d’influence autour du modèle augmente avec la densité (Vesic 1977; Sid Ahmed 1989). Par 
ailleurs, d’autres auteurs ont aussi remarqué en plus des déplacements importants et du 
compactage du sol pulvérulent en dessous de la pointe, des déplacements du sol à proximité 
du fût. Le mouvement des grains est quantifiable jusqu’à une distance de 3 à 4 diamètres dans 
la direction latérale et de 2,5 à 3,5 diamètres en dessous de la pointe (Robinsky et Morisson 
1964). Dans ce cadre, Shakhirev et al. (1996) ont mis en évidence, à proximité du fût d’un 
pieu modèle foncé, des zones où les déplacements du sol pulvérulent sont dirigés vers le bas 
(zone compactée qui augmente avec la profondeur) et plus loin des zones où les déplacements 
du sol sont dirigés vers le haut (zone d’inversion des déplacements verticaux et de 
refoulement du sol). De plus, les déplacements horizontaux du sol entraînent également la 
formation d’une zone comprimée qui est semblable à la zone comprimée dans la direction 
verticale (Fig I.17). Quant aux contraintes de compression étudiées par l’intermédiaire de 
                                     Chapitre I. Généralités sur les interfaces et le comportement des pieux sous charge axiale                             
 
 32
l’examen des zones de déformation, elles apparaissent tant au niveau du fût qu’en dessous de 
la pointe verticalement ou horizontalement. Pour le comportement du massif à l’interface du 
point de vue déplacement, un entraînement vers le bas du matériau situé au voisinage de 
l’interface est observé. Il est cependant difficile de tirer des conclusions en ce qui concerne le 
comportement de l’interface face à ces grands déplacements. Récemment, White et Bolton 
(2004) ont donné plus de détails sur les zones de déformations autour du pieu lors de son 
fonçage en chambre d’étalonnage. La technique de mesure des déformations est basée sur un 
matériel d’imagerie sophistiqué. L’analyse a montré que la forme du trajet de déformation 
révèle une compression verticale élevée sous la pointe suivie d’une compression horizontale 
lorsque le sol migre vers le fût du pieu.  
   
                             (a)                                                 (b)                                              (c) 
Figure I-17 Zones de déformation du sol lors du fonçage de modèles de pieux dans du sable (a) 
déplacements verticaux (b) zone de sol compactée et refoulée (c) déplacements horizontaux 
 (Shakhirev et al. 1996) 
En ce qui concerne l’effet du forage, très peu de données expérimentales sont disponibles. 
Certains auteurs constatent qu’il est probable que le forage produise un relâchement dans le 
sol au niveau de la pointe (Poulos et Davis 1990 ; Tomlinson 1995) ce qui permet de proposer 
pour les pieux forés l’utilisation de l’angle de frottement résiduel pour l’évaluation de la 
résistance limite en pointe. Lorsque le forage est ouvert, la contrainte normale à la paroi du 
trou est nulle puis augmentera d’une manière plus au moins importante en fonction de la 
technique de bétonnage ou de scellement adoptée. Théoriquement, l’injection sous pression 
(cas des micropieux, par exemple) crée une compression du sol qui est favorable à la 
mobilisation du frottement latéral. La pression d'injection a un effet notable sur le frottement 
latéral (Bustamante et Doix 1985) ; dans ce cas, le frottement latéral dépend de la nature du 
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sol, de sa compacité et du mode du scellement choisi (IRS: Injection répétitive et 
sélective > IGU: Injection globale et unitaire). 
L’influence du mode d’installation sur la réponse mécanique du pieu a été étudiée par 
plusieurs auteurs (Foray et al. 1989 ; Flemming et al. 1992 ; De Gennaro 1999). Ces auteurs 
ont présenté les résultats montrant l’effet de la mise en place sur la capacité portante des pieux 
modèles testés en chambre d’étalonnage dans les sables. Foray et al. (1989) constatent que la 
mise en place par moulage (par rapport à celle par fonçage et battage) mobilise le moins de 
résistance (Fig I.18). Flemming et al. (1992) ont estimé le frottement mobilisé par un pieu 
foré à 70% de celui mobilisé par un pieu battu. De Gennaro (1999) a comparé les réponses de 
pieux modèles foncés à différentes contraintes de confinement à celles d’un pieu modèle 
moulé. Il a constaté que le pieu moulé mobilise moins de résistance en pointe et de frottement 
latéral et une réduction des valeurs de charge limite en tête d’environ 50% du pieu moulé par 




Figure I-18 Mobilisation de la résistance de pointe et du frottement latéral en fonction du mode de 
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                            (a)                                                 (b)                                                      (c) 
Figure I-19 Influence du mode d’installation sur les mesures (a) de la courbe charge totale-
déplacement (b) du frottement latéral (c) de la résistance en pointe (De Gennaro 1999) 
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I.4.2.2. Contraintes résiduelles 
Les contraintes et les déformations provoquées dans le massif au cours de l’installation ont 
des conséquences pratiques importantes sur le comportement du pieu au chargement en 
termes de courbes charge-tassement. De nombreux auteurs ont étudié les lois de mobilisations 
du frottement axial et de la résistance en pointe qui prennent en compte clairement les 
contraintes résiduelles après installation (Hunter et Davisson 1969 ; Briaud et Tucker 1984 ; 
Poulos 1987 ; Foray et al. 1989 ; Kraft 1991 ; Altaee et al. 1991a et b ; Lehane 1992 ; Chow 
1997 ; Alawneh et  Malkawi 2000 ; Alawneh et al. 2001 ; Costa et al. 2001 ; Randolph 2003 ; 
Jardine et al. 2005). Ces auteurs affirment que, sous chargement en compression, ignorer les 
contraintes résiduelles peut mener à une surestimation du frottement latéral et une sous-
estimation de la résistance en pointe.  
De plus, l’évolution de la contrainte normale à l’interface au cours de l’installation est 
reliée par certains auteurs à celle du coefficient K des pressions de terres (Kraft 1991 ; Boulon 
et Foray 1986 ; Boulon 1995). Ces auteurs affirment que, pour un sable dense, ce coefficient 
augmente (comportement d’interface dilatant) et, pour un sable lâche, K diminue 
(comportement d’interface contractant) ; d’où la dépendance de l’évolution de la contrainte 
normale à l’interface en fonction de la compressibilité, de l’état du sable et de la rugosité de 
l’interface. D’autres auteurs (Lehane 1992 ; Lehane et al. 1993 ; Chow 1997 ; Jardine et al. 
2005) démontrent que l’évolution de la contrainte normale au cours de l’installation des pieux 
foncés/ battus est fonction de la contrainte verticale initiale in situ du sable, de la résistance du 
cône au CPT (donc de la densité du sable) et du rayon du pieu. Une étude plus détaillée des 
contraintes résiduelles sera effectuée au chapitre IV. 
I.4.3. Aperçu sur les paramètres influençant la capacité portante d’une fondation 
profonde 
La capacité portante s’écrit dans le cas des pieux qui travaillent en compression : 
WQQQ spt −+=  et dans le cas des pieux qui travaillent en arrachement : WQQ st +=  
(W étant le poids du pieu). La mobilisation des charges totale Qt, de frottement Qs et en pointe 
Qp en fonction du tassement des pieux est donnée sur la figure I.20 b où le poids du pieu est 
négligé. Dans la suite, on considère le frottement positif lorsque la contrainte de cisaillement 
est dirigée vers le haut (Fig. I.20 a).  
On s’intéresse ici aux paramètres influençant le frottement axial Qs et la résistance en 
pointe Qp. Plus particulièrement, on discute de l’effet de la densité du massif, de la rugosité du 
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pieu et de l’effet du temps en termes de fluage et vitesse de chargement sur la mobilisation du 
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    (a)                                                                        (b) 
Figure I-20 (a) Capacité portante d’un pieu en compression (b) Mobilisation des charges d’un pieu 
I.4.3.1. Densité du massif 
La plupart des auteurs ont évalué l’influence de la densité initiale du sable par l’évolution 
du coefficient de poussée des terres K et donc des contraintes normales à l’interface (Dossier 
FOND72 1972 ; Puech et al. 1979 ; Eissautier 1986 ; API 1989). Le tableau suivant résume 
l’évolution de K en fonction de la densité. A noter que parfois certains auteurs donnent l’effet 
combiné entre la densité du sable, le mode d’installation et la rugosité du pieu. 




Type de pieu K (Sable lâche) K(Sable dense) 
Pieu en acier 0,5 1 
Pieu béton rugueux 1 2 
Pieu béton lisse 0,5 1 
Pieu bois conique 1,5 4 
Puech et al. (1979) Type de pieu K (Dr=20%) K (Dr=70%) 
Pieu modèle moulé 1,5 3,8 
 
Eissautier (1986)  
Type de pieu K (Dr<30%) K (Dr>70%) 
Pieu battu 2 à 3 3 à 5 
Pieu foré 0,75 à 1,5 1 à 2 
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I.4.3.2. Etat de surface des inclusions 
L’état de rugosité du pieu a un effet non négligeable sur le comportement en frottement. 
Une surface du pieu plus rugueuse (striée) conduit à en une courbe de cisaillement avec pic, 
supérieure à la courbe correspondante avec une surface lisse (Schlosser et Guilloux 1981) (Fig 
I.21). Tous les éléments concernant l’influence de la rugosité de l’interface donnés au 
paragraphe I.2.3.2 s’appliquent ici. 
 
Figure I-21  Effet de la rugosité de l’inclusion : Comparaison des courbes de mobilisation frottement- 
déplacement (Schlosser et Guilloux 1981) 
 
I.4.3.3. Effet du temps  
Jardine et al. (2006) ont montré des augmentations remarquables dans les capacités 
portantes des pieux dans les mois qui suivent l’installation. Les résultats obtenus dans les 
sables de Dunkerque montrent une augmentation de la capacité entre 70% et 90% sur 6 mois. 
La résistance en pointe n’évolue pas, mais le frottement axial est très influencé.  
Par ailleurs, l’influence de la vitesse de chargement est également un paramètre à prendre 
en compte qui peut avoir un effet non négligeable sur le comportement de l’interface sol-pieu. 
En ce qui concerne la résistance en pointe, l’influence n’est pas considérable (Dayal et 
Allen 1975 ; Juran et Tumay 1989 ; De Gennaro 1999). Par contre, l’influence de la vitesse de 
cisaillement varie selon le type de l’essai. Par exemple, De Gennaro (1999), a montré qu’en 
chambre d’étalonnage et à l’ACSA, une multiplication de la vitesse de cisaillement par 10 
réduit la valeur de la contrainte maximale de cisaillement de 20%. Les observations 
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expérimentales de Hungr et Morgenstern (1984a et 1984b) ne confirment pas ce fait. Dans la 
littérature, ce problème est loin d’être clarifié. 
I.4.4. Quelques méthodes de calcul pour le frottement latéral 
Plusieurs auteurs ont proposé des méthodes de prévision de la capacité portante des pieux 
ainsi que des lois de mobilisation du frottement latéral le long du fût. Ces méthodes sont 
souvent empiriques ou semi-empiriques et dérivées des résultats d’essais in situ. Dans ce qui 
suit, on présente une synthèse de ces règles de calcul des fondations profondes. 
I.4.4.1. Méthode de calcul à partir d’essais pressiométriques et pénétrométrique : 
Fascicule 62-V (Melt 1993) 
Le Fascicule 62-V (Règles Techniques de Conception et de Calcul des Fondations des 
Ouvrages de Génie Civil), adopté par le ministère de l’équipement (Melt 1993) pour les 
marchés publics de génie civil en France, donne des règles pour la détermination de la 
capacité portante des pieux à partir des résultats des essais pressiométriques (PMT) ou 
pénétrométriques (CPT). Dans ce cadre, le Fascicule 62-V définit des catégories 
conventionnelles de sols, en fonction de la pression limite pLM mesurée par le pressiomètre 
Ménard ou de la résistance en pointe qc mesurée par le pénétromètre statique. L'effort total 




ss dz)z(q  PQ                                                                I-10 
où P: périmètre du pieu, 
qs : frottement axial unitaire limite.  
Avec des essais PMT, le frottement axial unitaire limite qs est donné en fonction de la 
pression limite nette pl*. La valeur qs est fonction de la compacité du sol, de la nature du sol  
et du type de pieu. A partir des essais CPT, la valeur de qs est déterminée par l’expression 





s β=                                    I-11                           
où qc(z) est la résistance en pointe à la profondeur z ; qsmax et β deux paramètres donnés en 
fonction de la nature du sol et du type de pieu. 
I.4.4.2. Méthode API (1993) 
La plupart des pieux en géotechnique offshore sont conçus en suivant les recommandations 
de l’Institut Pétrolier Américain API. Dans la version de 1993, le critère de rupture de 
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Coulomb est utilisé pour la rupture par frottement. Les relations suivantes permettent de 







              I-12 
où K est le coefficient de pression des terres à la rupture ; σ’v0 la contrainte verticale 
effective initiale in situ ; σ’rf la contrainte normale effective au fût à la rupture ; τf la 
contrainte de cisaillement au fût à la rupture et δ’f  l’angle de frottement sol-pieu. La méthode 
est empirique et les valeurs de K et δ’f sont fourniés à partir d’une base de données d’essais de 
pieux rassemblée par Dennis et Olsen (1983). La valeur de K est supposée constante le long 
du fût du pieu ; elle varie entre 0,8 et 1.  L’angle de frottement δ’f augmente avec la densité et 
les dimensions des grains. La méthode donne des valeurs limites du frottement au fût et ne 
prévoit pas une différence pour la direction du chargement (compression, tension) (Tab. I.7).  
Tableau I-7 Paramètres de conception des pieux pour un sable siliceux API RP2A (1993) 
Densité Densité 
relative % 




Limite de résistance en 
pointe (MPa) 
Nq 
Très lâche 0 à 15 15 48 1,9 8 
Lâche 15 à 35 20 67 2,9 12 
Moyennement 
dense 
35 à 65 25 81 4,8 20 
Dense 65 à 85 30 95 9,6 40 
Très dense 85 à 100 35 115 12 50 
 
Puisque les recommandations API sont empiriques, les prévisions donnent des valeurs 
raisonnables pour les dimensions de pieux et types de sol de la base de données utilisée. Par 
contre, pour d’autres types de sol, les recommandations conduisent à de grandes erreurs avec 
des coefficients Qca/Qm (Qca capacité portante du pieu calculée par la méthode et Qm celle 
mesurée lors des essais de chargement de pieu) très différents de 1 (Tang et al. 1990 ; Toolan 
et al. 1990 ; Lehane 1992). 
I.4.4.3. Méthode Toolan, Lings et Mirza (1990) 
Pour remédier aux erreurs de calcul de la méthode API, Toolan et al. (1990) ont proposé 
une relation entre la densité relative et la contrainte de cisaillement moyenne à la rupture 
(Fig. I.22 a) et ont considéré une distribution linéaire de la contrainte de cisaillement locale à 
la rupture en fonction de la profondeur tenant compte des densités relatives du sable. La 
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valeur de la contrainte de cisaillement maximale à la pointe est deux fois la contrainte de 
cisaillement moyenne au fût (Tab. I.8, Fig. I.22 b). Enfin, pour les pieux longs (L >10 m), 








 a été proposée par les auteurs. En effet, le paramètre 
β varie avec la longueur du pieu et la densité relative du sable. Cette approche est applicable 
pour les dix derniers mètres des pieux longs (Fig. I.22 c) et présente une façon raisonnable de 
distinguer  le frottement du pieu proche de la pointe et le frottement plus faible mobilisé dans 
la partie supérieure du pieu.  
Tableau I-8 Approche de prévision pour le frottement axial moyen (Toolan et al. 1990) 
Description du sol Densité relative 
Dr (%) 
Frottement axial (kPa) 
Moyen Pointe 
Lâche 25 15 30 
Moyennement lâche 50 25 50 
Dense 75 50 100 
















     (a) 
 
 
             (b)       (c) 
Figure I-22 Méthodes de Toolan et al. (1990) pour calculer la capacité du fût (a) Corrélation entre τf 
et Dr  (b) Variation de la contrainte de cisaillement locale le long du fût (c) Approche β   
I.4.4.4. Méthode de Randolph (2003) 
Cette méthode est basée sur celle de Randolph et al. (1994) et est une extension de 
l’approche β décrite précédemment par Toolan et al. (1990) (Fig. I.23). Comme l’indique la 
figure, la valeur maximale du frottement axial est mesurée près de la pointe du pieu. Randolph 
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(2003) propose une relation exponentielle pour quantifier l’augmentation du frottement axial 
avec la profondeur. La différence entre la contrainte normale à la rupture maximale σ’rf max  et 
minimale σ’rf min est exprimée en fonction de l’évolution du coefficient de pression des terres 
K, de façon à avoir τf en chaque point sur la longueur du pieu. La relation suivante est 
proposée :  





τ=           I-13 
avec δ’f  l’angle de frottement sol-pieu, ( )cvqmax 'tan7expN2K φ−= , Nq est le facteur de 
capacité portante donné par vqp 'Nq σ= ,  Kmin est relié au cœfficient de pression des terres 
actif et varie entre 0,2 et 0,4, le paramètre µ varie avec la compressibilité du sol, la rugosité du 
pieu, l’énergie de battage (une valeur de 0,05 est suggérée), h est la distance verticale à partir 
de la pointe et D est le diamètre du pieu. La contrainte radiale maximale à la rupture mesurée 














σ=σ          I-14 
où φ'cv est l’angle de frottement résiduel du sable. 
 
 
Figure I-23 Profil de frottement axial en fonction de la profondeur (Randolph et al. 1994) 
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D’autres auteurs affirment que le coefficient K est influencé par σ’v0, le coefficient de 
surconsolidation "OCR", la méthode d’installation et les changements de la contrainte radiale 
effective durant le chargement (Patrizi et Burland 2001 ; Jamiolkowski 2003). 
I.4.4.5. Méthode de Jardine et al. (2005) 
La méthode de Jardine et al. (2005) est basée sur les résultats d’un grand nombre d’essais 
réalisés à l’aide des pieux instrumentés de l’Imperial College (ICP), permettant la mesure de 
la contrainte radiale σ'r au fût. L’"ICP" est un pieu métallique fermé mis en place par fonçage. 
La méthode a été développée à partir de plusieurs études précédentes (Bond 1989 ; Lehane 
1992 ; Lehane et al.1993 ; Chow 1996 ; Jardine et Chow 1996). La mesure de la contrainte 
normale à l’interface a permis de bien étudier les chemins de contrainte suivis à l’interface 
durant le chargement (Fig. I.24). Le résultat clair de l’essai est que la contrainte de 
cisaillement ultime est décrite par le critère de rupture de Coulomb : 
frff 'tan' δσ=τ              I-15 
où τf = qs est la contrainte de cisaillement au fût à la rupture ; δ’f est l’angle de frottement de 
l’interface sable-structure mesuré par des essais d’interface ; σ’rf est la contrainte radiale 
effective à la rupture. 
 
Figure I-24 Chemin de contrainte σ'r -τrz (Lehane 1992) 
Néanmoins, les mesures de contrainte radiale au cours du chargement montrent que la 
contrainte radiale à la rupture σ’rf est différente de la contrainte radiale au début du 
chargement σ’rc (I-16). La différence ∆σ'r obtenue après stabilisation à l’issue de la phase de 
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chargement rend compte des déformations volumiques (contractance, dilatance) autour du 
pieu : 
rrcrf ''' σ∆+σ=σ              I-16 
Les auteurs ont aussi montré que la contrainte radiale varie au cours du fonçage et sa 
valeur au début du chargement σ’rc est fonction de qp, h/R et σ’v0, qp étant la résistance en 
pointe dans le cas de l’ICP et qui dépend directement de la densité relative du sol ; h est la 
distance verticale à partir de la pointe ; R est le rayon du pieu ; σ’v0  est la contrainte verticale 















⎛ σ=σ             I-17 
L’augmentation de la contrainte radiale au cours du chargement est donnée par : 
rdrpr ''' σ∆+σ∆=σ∆                           I-18 
R
hG2'rd
δ=σ∆              I-19 
où ∆σ'rp: diminution initiale de contrainte radiale (contractance) ; ∆σ'rd: augmentation de la 
contrainte due à la dilatance qui correspond à la solution du problème d’élasticité de 
l’expansion de cavité; δh/R: déformation de cavité; δh: déplacement perpendiculaire au plan 
de cisaillement ; G: module de cisaillement.  
I.4.4.6. Autres méthodes 
Plusieurs autres méthodes ont été développées pour prévoir le frottement axial pour les 
pieux forés dans les sables. Elles sont décrites par Jamiolkowski (2003). Ces méthodes se 









, équation utilisée aussi par O’Neill et Hassan (1994) ; Chen et  
Kulhway (1994) ; O’Neill et Reese (1999). Ces auteurs donnent une formulation empirique de 
β dans les sables (Tab. I.9). 
Tableau I-9 Formules empiriques de β dans les sables à partir des essais SPT  
Sable Formule de β 
SPTN 15coups 0 3m/ ,≥  ( )0 51 5 0 245 z ,, ,β = −  
SPTN 15coups 0 3m/ ,≤  ( )0 5SPTN 1 5 0 245 z
15
,, ,⎡ ⎤β = −⎣ ⎦  
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où NSPT est le nombre de coups SPT et z la profondeur. Les valeurs de β varient entre 0,25 
et 1,2. 
Meyerhof (1976) propose pour les pieux battus un frottement axial unitaire limite (qs en 
kPa) égal à 2 fois NSPT. Il affirme, par ailleurs, pour les pieux forés, que les valeurs de qs sont 
à diviser, environ, par un rapport égal à 2. 
Par ailleurs, quelques auteurs ont étudié la capacité du fût des pieux ouverts battus dans du 
sable (Lehane et Gavin 2001 ; Gavin et Lehane 2003 ; Paik et al. 2003). Une approche pour 
les pieux ouverts peu différente de celle de Jardine et al. (2005) a ainsi été formulée. La 
capacité portante d’un pieu ouvert est largement inférieure à celle d’un pieu fermé (Paik 
et al. 2003).  
D’autre part, De Nicola et Randolph (1994) ont étudié le rapport entre la capacité du fût en 
traction Qtr et celle en compression Qcom et ont montré que ce rapport dépend du paramètre de  











































'tan , νp coefficient de Poisson du pieu, δ' angle de frottement de 
l’interface, Lp longueur du pieu, D diamètre du pieu, Gavg module de cisaillement du sol, 
Ep module d’Young du pieu. 
I.4.5. Quelques méthodes de calcul pour la résistance en pointe  
La contribution de la base du pieu n’est pas négligeable dans le calcul de la capacité 
portante des pieux en compression dans du sable. Les synthèses de Coyle et Castello (1981) et 
de Hossain et Briaud (1993) dans ce domaine ont montré que les méthodes de conception 
empiriques et théoriques disponibles ne sont pas performantes  pour le calcul de la résistance 
en pointe d’un pieu. Dans ce qui suit quelques théories de résistance en pointe sont présentées. 
I.4.5.1. Méthodes de calcul françaises à partir des essais pressiométriques et 
pénétrométriques 
Le calcul de la résistance en pointe à partir de la méthode pressiométrique dans le 
Fascicule 62 (Melt 1993), puis repris par Frank (1999), donne l’expression de la charge limite 
de pointe par :  
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*pAkQ lepp =                                   I-21 
avec A section de la pointe, kp facteur de portance par la méthode pressiométrique, ple* 
pression limite nette équivalente (i.e. pression moyenne autour de la base du pieu). Le  facteur 
de portance kp  est déterminé à partir du type de pieu et de la nature du terrain. Les valeurs de 
facteur de portance sont plus élevées pour les pieux battus/foncés que pour les pieux forés.  
Si on dispose de données de l’essai au pénétromètre (de résistance de cône qc) et à partir de 
la classe du sol et du type de fondation, l’expression de la résistance en pointe s’écrit : 
*qAkQ cecp =                                      I-22                           
avec A section de la pointe, kc facteur de portance par la méthode pénétrométrique (fonction 
du type de pieu et du type de sol), qce* : résistance de pointe équivalente au pénétromètre 
statique.  
I.4.5.2. Théorie conventionnelle de la résistance en pointe 
La résistance en pointe d’une fondation profonde est exprimée généralement par :  
q0vp N'q σ=                            I-23 
σ’v0 est la contrainte verticale effective en pointe du pieu et Nq est le facteur de capacité 
portante qui varie en fonction de l’angle de frottement interne du sol φ', de la forme du pieu, 
de la pression de confinement et de la compressibilité du sable. Des abaques pour Nq sont 
donnés notamment par Coyle et Castello (1981). Une approche similaire a été développée par 
Neely (1990). API RP2A (1993) recommande des valeurs de Nq qui varient avec la densité du 
sable et la taille des grains (Tab. I.7). Avec ces recommandations, Hossain et Briaud (1993) 
ont déduit, en exploitant une base de données, que les valeurs de résistance en pointe  sont 
sous-estimées d’un facteur de 2.  
I.4.5.3. Théorie d’expansion de cavité 
L’utilisation de la théorie d’expansion de cavité pour modéliser la capacité portante ultime 
a été d’abord proposée par Skempton et al. (1953). Cette théorie suggère un mécanisme de 
rupture particulier avec un cône rigide de sol sous la pointe de pieu, qui est entouré de sol 
comprimé à une pression limite plim requise pour assurer l’expansion d’une cavité sphérique 
(Fig. I.25). La résistance en pointe du pieu peut être exprimée par : 
( )αφ+= tan'tan1pq limp              I-24 
φ' est l’angle de frottement interne du sable, α définit l’angle du cône et peut être pris égal 
à 2/'45 cvφ+ .   




Figure I-25 Théorie d’expansion de cavité pour la résistance en pointe 
Sur cette base, d’autres auteurs comme Randolph et al. (1994) et Randolph (2003) ont 
proposé l’utilisation de l’équation (I-24) avec φ' = φ'cv et plim évalué en utilisant les 
expressions de Yu et Houlsby (1991). Avec cette méthode, Randolph et al. (1994) trouvent un 
rapport de capacité portante calculée par celle mesurée de Qca/Qm = 1,76. Ces auteurs 
indiquent que cette valeur n’est pas proche de 1 à cause de la non considération des valeurs 
résiduelles de la pression à la base. 
I.4.5.4. Méthode de Jardine et al. (2005) 
Cette méthode est basée sur les données de l’essai CPT qui permettent de déterminer la 
résistance développée sous l’effet d’un pénétromètre de même forme que le pieu. Il a été 
démontré par plusieurs auteurs que le rapport qp/qc n’est pas unitaire (Bustamante et 
Gianeselli 1982 ; Lehane et al. 2005), comme le suggèrent certains autres. Il dépend du 
diamètre du pieu et du pénétromètre (Kérisel 1961 ; De Beer et al. 1979 ; Chow 1997). Chow 
(1997) a tracé la tendance expérimentale du  rapport qp/qc en fonction du diamètre du pieu et 
en déduit une méthode de prévision du rapport qp/qc confirmée par Jardine et Chow (1996) et 











            I-25 
avec D : diamètre du pieu ; DCPT = 0,036 : diamètre du CPT ; qc : résistance de cône au CPT ; 
qp : résistance en pointe du pieu. 
 




Figure I-26 Résistance en pointe de pieux fermés en fonction du diamètre (Chow 1997) 
I.4.5.5. Autres méthodes 
Flemming (1992) propose une relation hyperbolique pour les pieux forés qui exprime le 









+≈              I-26 
Eb étant le module d’Young du sol sous la pointe du pieu.  
Pour un pieu foré, la pression de base résiduelle est supposée nulle. La relation (I-26) 
permet de déterminer une résistance en pointe mobilisée à wb = 0,1D de 15 à 20% de qc (Lee 
et Salgado 1999). Pour les pieux foncés et battus, une réponse plus rigide est observée en 
chargement de compression à cause des contraintes résiduelles développées au cours de 
l’installation. La pression résiduelle de base peut atteindre 70 à 80% de la capacité de base 
ultime qp (Poulos 1987, Maiorano et al. 1996). Dans ce cas, l’équation (I-26) peut être 
généralisée (Randolph 2003) pour prendre en compte une pression résiduelle à la base qpres 










+≈             I-27 
La méthode de calcul du "Canadian Geotechnical Engineering Society" utilise les essais 
SPT pour déterminer la résistance en pointe. Elle recommande qp (kPa) = 400 NSPT pour les 
pieux battus avec l’hypothèse que qc = qp. Il en résulte une corrélation entre les essais CPT et 
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SPT qui est : qc = 400 NSPT. Au Japon, qp (kPa) = 300 NSPT est recommandé (Technical 
Committee on pile Driving 1989).  




LN40q 1p ≤=             I-28 
où N1 est  le nombre de coups corrigés pour une pression effective verticale de 100 kPa, L 
la fiche du pieu et  D le diamètre du pieu. Il affirme, par ailleurs, que pour les pieux forés, les 
valeurs de qp sont à diviser, environ, par 3. 
I.5. Modélisation du comportement des pieux sous charge axiale 
I.5.1. Modélisation numérique en éléments finis (EF) 
L’approche par la méthode des éléments finis permet de déterminer le comportement du 
pieu ainsi que du massif du sol l’entourant. La modélisation du comportement des pieux exige 
la connaissance des caractéristiques géométriques et mécaniques des pieux ainsi que le choix 
d’un bon modèle d’interface sol-pieu et d’une loi de comportement adéquate du sol. La 
modélisation du comportement des pieux par la méthode des éléments finis peut être réalisée 
par une schématisation en symétrie de révolution ou tridimensionnelle. La condition de 
symétrie de révolution (ou "axisymétrie") est généralement utilisée dans le cas d’un pieu 
cylindrique isolé, l’axe de symétrie étant l’axe du pieu (objet de notre étude). La condition 
tridimensionnelle reste l’approche la plus réaliste ; en revanche, elle requiert des moyens 
importants pour la réalisation du maillage autour des pieux. Les approches par calculs EF de 
pieux sont ici brièvement analysées. 
I.5.1.1. Modélisation numérique axisymétrique des pieux par EF 
Lors d’une modélisation axisymétrique, le pieu est supposé cylindrique et plein. Des 
caractéristiques équivalentes sont alors cherchées pour les surfaces, les modules et les densités 
pour les pieux à section non circulaire ou non pleine, en conservant généralement les rigidités 
axiales et les diamètres extérieurs ou les longueurs des pieux réels. En général, une 
équivalence de la surface latérale est privilégiée par rapport à la surface en pointe ou la 
surface de la section moyenne. En connaissant le rayon équivalent du pieu, il faut affecter au 
matériau constituant le  pieu un module d’Young tel qu’il assure une rigidité équivalente à 
celle du pieu réel. Pour la modélisation d’un pieu isolé, il convient de fixer les limites 
verticales du maillage (u = 0) à au moins deux fois la longueur Lp du pieu et la limite 
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horizontale inférieure à au moins 2,5 fois la longueur Lp en dessous de la pointe (condition 
v = 0 ou u = v = 0), soit 3,5 L depuis la surface (Mestat et Prat 1999). Par ailleurs, le maillage 
d’un pieu isolé doit être relativement resserré au voisinage des interfaces, c'est-à-dire à la 
pointe et le long du fût, où des forts gradients risquent d’apparaître tout en respectant des 
valeurs acceptables du rapport de forme avec l’approche "thin layer" (cf. § I.3.4). 
Beaucoup d’auteurs ont modélisé numériquement, par la méthode des éléments finis, le 
comportement des pieux sous chargement en tenant compte de l’interface au contact sol-pieu. 
Les rares modélisations par éléments finis de l’installation du pieu (fonçage ou battage) ont 
été effectuées en considérant le processus de pénétration d’une inclusion en grandes 
déformations, en imposant des déplacements en tête du pieu  (Cividini et Gioda 1988 ; Van 
Den Berg et al. 1996 ; Huang et al. 2004 ; Lu et al. 2004) ou en imposant des forces (Sikora et 
Gudehus 1990 ; Mabsout et al. 1995). Certains auteurs ont modélisé l’essai de chargement de 
pieu ou de modèle de pieu par éléments finis en utilisant des éléments d’interface sans 
épaisseur (Barbas et Frank 1982 ; Cabella et Passalacqua 1998 ; Das Neves et al. 2001b; 
Wehnert et Vermeer 2004) ou type couche mince avec des caractéristiques spécifiques de 
rigidité et de frottement (Madabhushi et Haigh 1998 ; De Gennaro et al. 1999 ; De Gennaro et 
Frank 2002b). D’autres auteurs ont modélisé le comportement des pieux sans utilisation 
d’éléments d’interface (Mohamedzein et al. 1999 ; Georgiadis et al. 2003). Dans ces cas, 
l’étude de l’influence de différents paramètres sur le comportement du pieu (la dilatance, la 
longueur du pieu dans les sols expansifs ; la saturation partielle et les fluctuations du niveau 
phréatique) a été évoquée.  
Plusieurs facteurs peuvent influencer les résultats de l’analyse numérique EF du 
comportement d’un pieu. Citons, l’influence du maillage, l’influence du modèle de 
comportement du sol adjacent au pieu et l’influence du comportement de l’interface (De 
Gennaro 1999 ; Das Neves et al. 2001a et b ; Wehnert et Vermeer 2004).  
I.5.1.2. Modélisation numérique tridimensionnelle des pieux par EF 
Cette approche requiert des moyens importants pour la réalisation du maillage autour des 
pieux. La modélisation de l’interface entre le pieu et le sol par des éléments adéquats 
augmente également le nombre de nœuds du maillage. Le calcul est relativement long et 
d’une durée parfois excessive. Les utilisateurs de cette approche cherchent assez souvent à 
réduire leur maillage, mais cette réduction risque d’être effectuée au détriment de la précision 
des résultats. Pour éviter de telles modélisations grossières, la section du pieu (circulaire ou 
non, creuses ou non) est fréquemment remplacée par une section polygonale pleine 
                                     Chapitre I. Généralités sur les interfaces et le comportement des pieux sous charge axiale                             
 
 50
équivalente. Cette approximation est utilisée pour la commodité qu’elle procure dans la 
réalisation des maillages tridimensionnels. Les essais de chargement de pieux isolés sous 
chargement axial ont été rarement modélisés par la méthode des éléments finis 
tridimensionnels et l’interface a été rarement prise en compte.  
Le tableau I.10 décrit quelques études numériques tridimensionnelles récentes qui existent 
dans la littérature. On remarque que la plupart des études concernent les pieux chargés 
latéralement ou les groupes de pieux et, dans la moitié des cas, la prise en compte d’une 
interface est omise. Si l’interface est prise en compte, les éléments de contacts reproduisent un 
frottement limite de Coulomb sans prise en compte de l’élastoplasticité de l’interface. 
Tableau I-10 Quelques modélisations tridimensionnelles en EF  
Source Type de pieux Prise en compte de l’interface 
Trochanis et al. (1991)  1 et 2 pieux bétons battus 
chargés axialement 
Oui (Prise en compte d’un 
frottement limite à l’interface) 
Kurian et Srinivas (1995) Pieu conique de section 
circulaire, triangulaire et carré 
isolé chargé axialement 
Oui (éléments sans épaisseur) 
Bransby et Springman (1996) Groupe de pieux chargés 
latéralement 
Non 
Borel (1998) Groupe de pieux chargés 
axialement 
 Oui (Prise en compte d’un 
frottement limite à l’interface) 
Ozkan et al. (2002) Pieux isolés et groupe de pieux 
chargés latéralement 
Non 
Comodormos et al. (2003) Groupe de pieux chargés 
axialement 
Non 
I.5.2. Méthode des fonctions de transfert des charges t-z 
La méthode t-z permet de calculer le déplacement vertical d’un pieu soumis à une charge 
axiale. La méthode passe par la définition de la relation entre la contrainte de cisaillement à la 
surface latérale du pieu (τ) et le déplacement vertical du pieu (z) à différentes profondeurs 
(courbes de modélisation du frottement latéral) en se basant sur les données des essais in situ 
(CPT, PMT, etc.). Plusieurs auteurs ont développé cette méthode théoriquement et dans le 
calcul pratique des pieux sous charge axiale (Poulos et Davis 1980 ; Frank et Zhao 1982 ; 
Boulon et Foray 1986 ; Maleki 1995). Récemment, Liu et al. (2004) ont proposé un modèle t-
z trilinéaire plastique avec radoucissement (Fig. I.27). 




Figure I-27 Méthode analytique simplifiée du système sol-pieu basée sur la méthode t-z 
 (Liu et al. 2004) 
 En France, la pratique courante de cette méthode fait référence aux méthodes 
pressiométriques pour la détermination de la partie initiale de la courbe de mobilisation du 
frottement latéral.  L’utilisation des courbes t-z est associée également à la définition d’une 
courbe de mobilisation de la résistance en pointe (q-z). Dans ce qui suit, on présente la  
méthode développée par Frank et Zhao (1982). C’est donc une méthode de calcul de la courbe 
charge-tassement axial d’un pieu isolé, basée sur le principe des fonctions de transfert de 
charge ou courbes de mobilisation du frottement  latéral t-z et de l’effort de pointe q-z. Le 
calcul de la courbe charge-tassement du pieu est basé sur la résolution numérique, par le 
programme PIVER-LCPC, de l’équation différentielle de l’équilibre d’une poutre en 





=τ−                   I-29                           
avec EA : rigidité à la compression du pieu ; s : le déplacement (tassement) axial le long de 
z ; τ : frottement axial unitaire mobilisé ; P : périmètre du pieu.        
 Le modèle de Frank et Zhao (1982) pour les courbes de mobilisation du frottement axial 
τ(s) et de chargement en pointe q(s) est trilinéaire et il est basé sur les résultats 
pressiométriques (Fig. I.28). Les pentes initiales kτ et kq sont données respectivement pour les 
sols fins (argiles et limons) et granulaires par les relations :  
)granulaire (sol  D/E8,4k    ;  D/E8,0k






τ                                               I-30 
où EM est le module pressiométrique à la profondeur considérée ; D est le diamètre du pieu. 





Figure I-28 Lois de mobilisation du frottement axial et de l’effort de pointe unitaires 
 (Frank et Zhao 1982) 
Dans le but de résoudre l’équation (I-29), le système sol-pieu est divisé en couches. Pour 
chaque couche, la rigidité EA et le périmètre P sont constants, et la fonction τ-s, également 
unique, est linéarisée sous la forme sτ = α + β . Ainsi une équation différentielle à coefficients 
constants est obtenue pour chaque couche dont la solution analytique est : 
                                                    
                                                                                                                         I-31                     
   
                                                                                                                                      
Le programme PIVER-LCPC est basé sur cette solution analytique dans chaque couche. 
Son originalité consiste en le fait qu’il n’a pas besoin d’approximations par différences finies. 
L’efficacité de ce modèle et de la méthode a pu être évaluée par Said et al. (2005) lors du 
récent Symposium International PRESSIO 2005. Il s’agissait de calculer la capacité portante 
et les tassements d’un pieu foré à la tarière continue soumis à une charge axiale centrée, à 
partir des résultats d’essais pressiométriques Ménard. Les caractéristiques du sol (EM et pLM) 
sont tout d’abord déterminées  à partir des résultats pressiométriques bruts en appliquant la 
norme Afnor (2001). Ensuite, le calcul de la capacité portante du pieu est effectué et les 
tassements du pieu sont calculés en utilisant le programme PIVER-LCPC. 
I.5.3. Modélisation numérique par équations intégrales aux frontières 
Cette méthode suppose un matériau élastique linéaire en petites déformations. Une solution 
fondamentale en déplacement et une solution en contrainte ont été proposées (Garnica-
Anguas 1993 ; Boulon et al. 1995a). Le problème d’équilibre se réduit à la solution d’un 
système d’équations intégrales qui est fonction des conditions aux limites que l’on pose (en 
déplacement, en contraintes ou mixtes).  Le contact étant considéré entre deux solides 
élastiques, les non-linéarités du comportement sont alors concentrées à l’interface. Le 
2
s
Ps a.cosh( mz ) b.sinh( mz ) ,           Pour 0;avec m
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problème de contact est reproduit en imposant des conditions statiques et cinématiques qui 
correspondent aux conditions de contact fermé, glissant et ouvert.  
Une application de cette méthode pour le calcul d’un essai d’arrachement de pieu en 
chambre d’étalonnage (Huang et al. 1991 ; Garnica-Anguas 1993 ; Boulon et al. 1995a), 
consiste à reproduire les conditions aux limites par des équations intégrales aux frontières. Le 
maillage et les résultats de ces simulations sont donnés sur les figures I.29 et I.30. 
 
Figure I-29 Simulation numérique d’un essai d’arrachement en chambre d’étalonnage : Maillage 
(Boulon et al. 1995a) 
 
 
          (a)           (b) 
Figure I-30 Simulation numérique d’un essai d’arrachement en chambre d’étalonnage (a) Evolution 
de la contrainte normale à l’interface (b) Courbes de cisaillement d’interface (Boulon et al. 1995a) 
I.6. Conclusions 
Dans ce chapitre, on a pu fournir une synthèse des caractéristiques générales de l’interface 
sol-structure du point de vue de la modélisation rhéologique, expérimentale et numérique. La 
définition des mécanismes caractéristiques de l’interface a fourni des éléments indispensables 
pour une modélisation correcte de son comportement. Les études présentées dans la littérature 
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ont mis en évidence le phénomène de mobilisation du frottement et sa relation avec le 
comportement volumique en déformation (contractance-dilatance). D’autre part, l’analyse du 
comportement des pieux isolés sous charge axiale dans un sol granulaire, par les méthodes de 
calcul de capacité portante et les analyses numériques EF, permet d’avoir une idée globale sur 
le comportement d’une fondation profonde et montre que l’interface joue un rôle considérable 
dans la définition des conditions de stabilité de l’ouvrage. La modélisation numérique aux 
éléments finis du comportement d’un pieu sous charge axiale nécessite la prise en compte de 
l’effet d’installation, la formulation d’un modèle de comportement d’interface approprié et la 
définition d’éléments de contact spéciaux. La validation se fait à partir de résultats d’essais in 
situ de pieux en vraie grandeur, en s’appuyant sur des données de laboratoire relatives à la 
caractérisation du sol et de l’interface sol-structure. Nous détaillerons les étapes de cette 
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Le problème de dimensionnement des pieux a fait l’objet de nombreuses recherches. Ces 
recherches ont abouti, dans la plupart des cas, à la définition de formules empiriques fondées 
sur les observations expérimentales. La plupart des règles de calcul ou de dimensionnement 
préconisent donc le recours à des mesures en vraie grandeur, sur site réel, par l’intermédiaire 
d’essais de chargement statique de pieux. Des essais sur modèles réduits au laboratoire sont 
aussi considérés (essais en centrifugeuse et en chambre d’étalonnage). Sur ce sujet, de 
nombreux travaux expérimentaux ont été menés ; les littératures française et étrangère sont 
abondantes à ce sujet. En France, le Laboratoire Central des Ponts et Chaussées (LCPC) a une 
expérience de plus de trente ans concernant la pratique et l’interprétation d’essais de pieux en 
vraie grandeur avec plus de 550 essais de pieux (Bustamante et al. 1987 ; Bustamante et 
Gianeselli 1991 ; Borel et al. 2002a ; Borel et al. 2002b ; Evers et al. 2003 ; Bustamante et 
Gianeselli 2006b). A Londres, les chercheurs de l’Imperial College ont également une 
expérience considérable dans ce sujet (Bond 1989 ; Lehane 1992 ; Lehane et al. 1993 ; 
Jardine et al. 1998 ; Chow 1997). Bien d’autres équipes se sont intéressées à ce genre 
d’essais. 
 Ce chapitre décrit un essai de pieu en modèle réduit en chambre d’étalonnage du 
CERMES (type 1) (De Gennaro 1999), des essais de chargement axial de pieux modèles sur 
site réel (type 2, pieu ICP) (Lehane 1992 ; Chow 1997) et des essais de chargement axial de 
pieux en vraie grandeur (type 3, essais LCPC) (Bustamante et Gianeselli 1991 ; Bustamante et 
Gianeselli 2006a). Après une description des pieux utilisés, les essais effectués sur le sol et les 
essais élémentaires de l’interface sont présentés. A partir de la base de données recueillies, on 
a déterminé les caractéristiques mécaniques de déformation volumique et de rupture du sol 
afin de les utiliser ultérieurement dans la partie de ce travail consacrée à la modélisation. 
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II.2. Essai Type 1 : Chambre d’étalonnage (modèle réduit) 
La chambre d’étalonnage est un outil expérimental fréquemment utilisé pour le recours à 
des expériences sur modèles réduits permettant l’analyse du comportement mécanique des 
fondations profondes (Chin et Poulos 1996; Francis 1997 ; Foray et al. 1998 ; De Gennaro 
1999 ; Gavin et Lehane 2003 ; Paik et Salgado 2003 ; El Naggar 2004 ; White et Bolton 
2004). Le principe de base de la chambre d’étalonnage est de pouvoir reconstituer des massifs 
de sol granulaire de dimensions importantes (diamètre et hauteur) avec un contrôle des 
conditions aux limites. Dans ce qui suit, on décrit les essais réalisés par De Gennaro (1999) au 
CERMES à partir des méthodes et des dispositifs développés par Francis (1997). 
II.2.1. Description du pieu modèle 
Le pieu modèle utilisé est une sonde de type pénétrométrique instrumentée de diamètre 
D = 20 mm et de longueur Lp = 735 mm permettant des mesures de la résistance en pointe et 
du frottement latéral (Fig. II.1). Pour cela, il est muni de deux capteurs de force miniaturisés. 
Le premier est situé en pointe avec une capacité de 5 kN et une précision de 0,5% ; le 
deuxième capteur est placé sur le manchon de mesure du frottement avec une capacité de 
4 kN et une précision de 0,27%.  Le bas du manchon de mesure du frottement est situé à une 
distance de 6 diamètres (120 mm) de la pointe. La surface latérale du modèle a une rugosité 
contrôlée, obtenue par usinage direct. De Gennaro (1999) a choisi la rugosité normalisée Rn à 
1, par rapport au D50 de référence du sable de Fontainebleau (la définition de Rn est donnée au 
paragraphe I.2.3.2). 
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Figure II-1 Pieu modèle instrumenté (Francis 1997 ; De Gennaro 1999) 
II.2.2. Essais de laboratoire 
Dans ce paragraphe, les caractéristiques mécaniques du sable et de l’interface sont données 
à partir des essais de laboratoire. Ces derniers ont permis d’évaluer les paramètres de calcul 
nécessaires aux simulations numériques. 
II.2.2.1. Essais triaxiaux sur le sable de Fontainebleau 
Des essais triaxiaux sous chargement monotone drainés en compression ont été élaborés 
sur le sable de Fontainebleau dont les caractéristiques physiques sont données dans le tableau 
II.1.  
Tableau II-1 Caractéristiques physiques du sable de Fontainebleau 
Le programme expérimental qui utilise l’appareil triaxial concerne un intervalle de densités 
et de niveaux de confinement assez vaste. Les essais triaxiaux sur le sable de Fontainebleau 
développés par De Gennaro (1999) et complétés par les données de Dupla (1989) et Dupla et 
Canou (1994) ont permis d’établir une synthèse des résultats en termes de caractéristiques 
élastiques, de caractéristiques de rupture et de caractéristiques de déformation volumique du 
sable (Fig.II-2) et (Tab. II.2).  
Sable γdmin (kN/m3) γdmax (kN/m3) γs(kN/m3) emax emin D50 (mm) CU 
Fontainebleau 13,8 17,2 26,7 0,94 0,54 0,23 1,78 
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apport des contraintes à la rupture,  η
 f
e = 0,812  (I D= 0,32)
e = 0,780  (I D= 0,40)
e = 0,756  (I D= 0,46)
e = 0,700  (I D= 0,60)
e = 0,692  (I D= 0,62)
e = 0,680  (I D= 0,65)
e = 0,660  (I D= 0,70)
e = 0,608  (I D= 0,83)
                         (a)                                    (b) 
Figure II-2 (a) Variation du module tangent Et  en fonction de la contrainte de consolidation et de la 
densité (b) Angle de frottement au pic en fonction du niveau de consolidation pour des essais triaxiaux 
à différentes densités (De Gennaro 1999) 
Les caractéristiques élastiques se résument par les relations (II-1) qui donnent l’évolution 
des modules d’Young tangent (Et) (Fig. II.2 a) et sécant de déchargement/rechargement (Ed) : 
n
c1t CE σ=    ; nc2d CE σ=              II-1 
Pour les caractéristiques de rupture, notamment l’angle de frottement au pic φ’p et l’angle 
résiduel aux grandes déformations φ’cv, De Gennaro (1999) utilise la relation analogue à celle 
de Bolton (1986) entre l’angle de dilatance maximal et l’angle de frottement donnée pour le 
sable de Fontainebleau (Fig. II.2 b) par : 
maxcvp 19,0'' ψ+φ=φ            II-2 
Pour la densité du sable à la chambre d’étalonnage ID = 0,46, le module d’Young, le 
coefficient de Poisson, l’angle de frottement interne et l’angle de dilatance sont donnés dans 
le tableau II.2 pour les différentes valeurs de contrainte de consolidation.  
Tableau II-2 Synthèse des paramètres mécaniques déterminés pour le sable de Fontainebleau 
(ID = 0,46) 
Contrainte de consolidation (ID = 0,46) σc = 50 kPa σc = 100 kPa σc = 200 kPa 
Module d’Young (MPa) 22 34 49 
Coefficient de Poisson 0,37 0,30 0,22 
Angle de frottement interne φ’p(degrés) 37,5 36,5 35,5 
Angle de dilatance ψ(degrés) 6,7 5,3 6 
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II.2.2.2. Essais d’interface à la boîte de cisaillement modifiée 
Une étude expérimentale du contact entre le sable de Fontainebleau et la surface métallique 
striée, représentant l’élément structural, a été également menée par De Gennaro (1999) à la 
boîte de cisaillement direct modifiée. L’indice de densité utilisé varie entre 0,45 et 0,5 (choisi 
en relation avec la densité du massif reconstitué en chambre d’étalonnage). Les 
caractéristiques de rugosité des deux plaques métalliques constituant la demi-boîte inférieure 
correspondent à celles du pieu modèle instrumenté, utilisé en chambre d’étalonnage. (Rn = 1, 
avec D50 = 0,2 mm). Plusieurs courbes de mobilisation de la résistance au cisaillement (ut, τ) 
et du déplacement normal (ut, un) en fonction du déplacement tangentiel sont disponibles à 
partir de cette étude. Pour des raisons de place, nous omettons de présenter les résultats 
typiques d’essai. Ils seront utilisés pour la validation du modèle d’interface (cf. Fig. III.5). Ils 
traduisent bien un comportement globalement contractant en accord avec la densité du sable. 







p tan' est égal à 33,4 degrés.  
II.2.3. Dispositif d’essai et procédure expérimentale 
Les dispositifs et les méthodes d'essai utilisés par De Gennaro (1999) sont basés sur ceux 
développés par Dupla (1995) et Francis (1997) ; ils seront aussi repris par Le Kouby (2003). 
 Les échantillons cylindriques de sable ont 540 mm de diamètre et 680 mm de hauteur 
(Fig. II.3 a, Fig. II.4). Deux modes d’installation du pieu modèle ont été testés par De 
Gennaro (1999) : (1) une mise en place du pieu par fonçage à l’aide d’un vérin à une vitesse 
de descente de 60 mm/min dans un échantillon de sable reconstitué au préalable par 
pluviation ; (2) une mise en place du sable autour du pieu (moulage) qui consiste à mettre en 
place le modèle au préalable et à réaliser la pluviation du sable autour de celui-ci. Ce mode de 
mise en place permet d’avoir un matériau intact autour du pieu avant la phase de chargement. 
 Dans les deux cas, l’échantillon de sable est donc obtenu en déversant du sable sec par 
pluviation à l’aide d’un diffuseur dans une membrane de latex (3 millimètres d'épaisseur), en 
contact avec le mur d’un moule de formage cylindrique en appliquant le vide (Fig. II.3 b). La 
procédure de pluviation assure un contrôle précis de la densité du sable. Le moule est ensuite 
démantelé en appliquant le vide à l'échantillon et la contrainte de confinement isotrope est 
progressivement appliquée à l’échantillon de sable.  
L'essai de chargement analysé est effectué dans du sable moyennement lâche (ID = 0,46) 
soumis à σv0 = σr0 = 100 kPa, σv0 étant la contrainte verticale et σr0  est la contrainte radiale. 
Une fois le pieu modèle installé, la longueur fichée dans le sol est égale à 500 mm (Fig. II.4). 
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Pendant l'essai de chargement, effectué à déplacement contrôlé de la tête du pieu à vitesse 
constante (0,1 mm/min), le manchon instrumenté mesure la contrainte de cisaillement sur le 
fût du pieu et le capteur de force assure la mesure de la résistance en pointe. Une cellule de 
charge externe permet aussi la mesure de la charge axiale totale. 
II.2.4. Résultats expérimentaux 
Les essais de chargement monotones en compression sur les pieux modèles en chambre 
d’étalonnage ont été réalisés pour deux modes d’installation (foncé, moulé ; l’influence du 
mode d’installation est donnée sur la figure I.19 au paragraphe I.4.2.1), différentes densités 
(ID = 0,46 et 0,56), différentes contraintes de confinement (σc = 50, 100, 200 kPa) et deux 
élancements du pieu (L/D = 17,25 et 25). Nous simulerons et analyserons numériquement au 
chapitre IV les résultats obtenus sur le pieu modèle "moulé" (l’élancement du pieu L/D = 25), 























Figure II-4 Configuration  de  la chambre d’étalonnage avant chargement du pieu modèle 
 (De Gennaro 1999) 
II.3. Essai Type 2 : Dunkerque et Labenne 
Les essais de chargement de pieux modèles dans du sable (ICP : Imperial College Pile) sur 
les sites de Dunkerque et Labenne ont été élaborés par l’équipe de l’Imperial College de 
Londres (Lehane 1992 ; Chow 1997). A partir des essais de reconnaissance in situ et au 
laboratoire, on détermine les caractéristiques mécaniques du sol et de l’interface qui seront 
utiles dans l’analyse numérique. En effet, pour le sable, les caractéristiques élastiques 
(module d’Young) sont déterminés à partir des essais in situ, les caractéristiques de rupture 
(angle de frottement) sont déterminés en se basant sur des essais au laboratoire et le 
comportement volumique (angle de dilatance) est déterminé par une corrélation qui implique 
le taux de dilatance exprimé en fonction de la différence entre l’angle de frottement au pic et 
l’angle de frottement critique à volume constant. Quant à l’interface, on décrit dans ce 
chapitre, les essais de cisaillement nécessaires pour la caractérisation de son comportement.  
Parmi les essais de chargement de pieux effectués dans le sable (statiques en 
compression/traction et cycliques en compression), les essais de chargement monotone en 
compression ont été sélectionnés. Les résultats expérimentaux sont présentés aux paragraphes 
qui suivent. 
II.3.1. Description du pieu 
Les pieux utilisés sur les sites de Dunkerque et Labenne sont des pieux ICP "Imperial 
College Pile". Ce sont des pieux instrumentés en acier à pointe conique de 60 degrés. 
L’instrumentation est constituée de manchons de mesure espacés d’environ 1 m le long du fût 
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(Fig. II.5, Tab II.3). Chaque appareil de mesure contient : (i) une cellule avec jauges de 
déformation (ALC : Axial Load Cell) permettant la mesure de la charge axiale à travers le 
pieu ainsi que la mesure de la contrainte moyenne de cisaillement (fs) entre deux manchons 
(même principe que celui des extensomètres amovibles LCPC, cf. §. II.4.1.2); (ii) un appareil 
dit "Surface Stress Transducer (SST)" qui permet la mesure locale de la contrainte radiale (σr) 
et de la contrainte de cisaillement (τrz) à l’aide de capteurs spécifiques. Les détails de 
l’instrumentation de l’ICP sont donnés par Bond (1989), Lehane (1992) et Chow (1997). A 
Labenne, les valeurs moyennes de la contrainte de cisaillement au fût (fs) déterminées entre 
deux cellules ALC adjacentes sont 15% plus élevées que les valeurs de la contrainte de 
cisaillement locale mesurées au SST. Ceci est probablement dû aux différences entre les 
propriétés de surface du SST (rugosité, texture, dureté) et celles du pieu (Lehane 1992). Par 
conséquent, les valeurs de contrainte de cisaillement mesurées dans le manchon "Leading" 
(Fig.II.5 b) sont sous-estimées de 15% (Fig. II.17 b). A Dunkerque, les valeurs mesurées à la 
SST sont considérées valables (Chow 1997).   
Tableau II-3 Caractéristiques des pieux ICP 
Pieu Dunkerque (Chow 1997) Labenne (Lehane 1992) 
Diamètre D (m) 0,102 0,102 
Longueur Lp (m) 7,4 5,95 
Manchon h/R Profondeur (m) h/R Profondeur (m) 
Leading 8 6,97 8 5,54 
Following 27 6,05 28 4,52 
Trailing 50 4,84 50 3,40 
Lagging 74 3,63 - - 
h est la distance verticale à partir de la pointe du pieu, R est le rayon du pieu. 
II.3.2. Profil géotechnique des deux sites 
Les sites expérimentaux de Dunkerque et de Labenne sont constitués essentiellement de 
sable. Des forages ont été réalisés dans les deux sites. Pour le site de Dunkerque, la couche 
supérieure s’étend jusqu’à 4 m et se compose d’un sable très dense, brun, uniforme, fin à 
moyen, nommé "Fines hydrauliques". La deuxième couche est formée d’un sable dense 
silteux nommé "Sable flandrien". A 7,6 m de profondeur, le sable est interrompu par une 
couche organique d’épaisseur 0,6 m. La nappe phréatique est retrouvée à 4 m de profondeur. 
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Quant à Labenne, on trouve une couche de sable uniforme, fin, brun, moyennement dense, 
jusqu’à 7 m de profondeur, interrompue par une couche organique de quelques centimètres 
entre 3 et 4 m de profondeur. La nappe phréatique est trouvée à 2,9 m de profondeur. Les 
profils géotechniques pour les deux sites sont donnés dans le tableau II.4.   
 
     
        (a)                    (b) 
Figure II-5 Configuration des pieux ICP instrumentés (a) Dunkerque (Chow 1997) (b) Labenne 
(Lehane 1992) 










0-4 Fines hydrauliques 17,1 100 
4-7,6 Sable flandrienn 19 ,9 75 
7,6-8,2 Couche organique - - 





Profondeur (m) Formation Poids volumique γ(kN/m3) 
Densités 
Dr(%) 
0-2,2 Sable uniforme brun 16,9 60 
2,2-3,8 Sable uniforme brun 19,2 25 
3,8-7 Sable uniforme brun 19,5 40 
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II.3.3. Essais de reconnaissance in situ 
II.3.3.1. Description des essais 
Les essais in situ menés à Dunkerque sont l’essai au dilatomètre Marchetti (DMT),  l’essai 
au pénétromètre statique (CPT) et dynamique (DPM). A partir du CPT, les profils de  
résistance de cône qc ont été interprétés en utilisant la corrélation de  Lunne et Christoffersen 









ln344,0D               II-3 
avec qc résistance de cône au CPT (kPa) et σ’v0 contrainte verticale effective in situ (kPa). Les 
densités des différentes couches sont données dans le tableau II.4. 
Quant aux essais menés à Labenne, on distingue l’essai au pénétromètre statique (CPT), 
l’essai au pénétromètre standard (SPT), l’essai au pressiomètre Ménard (PM) effectué par le 
LCPC et l’essai pressio-pénétromètre (PP). Pour ce dernier essai, il s’agit de foncer un 
instrument dans le sable (comme un CPT) et effectuer ensuite un essai pressiométrique 
standard. Sachant que l’instrument utilisé dans cet essai a des caractéristiques similaires au 
pieu ICP, par son diamètre et par sa méthode d’installation, les courbes déformation de cavité- 
pression donnent une bonne indication de la rigidité radiale du sol lors de l’essai de 
chargement du pieu. Les principaux résultats des essais in situ sur les deux sites sont  donnés 
sur la figure II.6.  
II.3.3.2. Détermination du module d’Young à partir des essais in situ 
 On a déterminé le module d’Young E à partir des essais in situ sur les deux sites de 
Dunkerque et Labenne. Ce module est déduit à partir du module de cisaillement G par la 
relation ( )G12E ν+=  ; ν étant pris égal à 0,3 pour les sables. Pour le sable de Dunkerque, 
une moyenne sur la profondeur du module de cisaillement donne G = 80 MPa (E = 208 MPa) 
(corrélation entre le CPT et les essais à la colonne résonnante selon Baldi et al. (1989), 
reportée sur la figure II.7 a). 
 Pour le sable de Labenne, et à partir des essais PP, l’évolution du rapport entre le module 
de cisaillement au pressio-pénétromètre et la pression moyenne in situ ( 0p 'p/G ) a été tracée 
en fonction de la déformation de cavité pour différentes profondeurs (Fig. II.7 b). A partir de 
ces valeurs (dans l’hypothèse que GGG txsecp ≅≅ − , où Gsec-tx est le module sécant du sol en 
petites déformations obtenu à l’essai triaxial), on a calculé le module d’Young à Labenne 
dans le tableau II.5 en considérant une déformation de cavité de 0,5%. 
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                                             (a)                                                                           (b)  




                          (a)                                                                                    (b) 
Figure II-7 Détermination des modules de cisaillement (a) Mesures et corrélations à Dunkerque 
(Chow 1997) (b) Mesure à partir des essais PP (Lehane 1992) 
Tableau II-5 Détermination du module d’Young pour le sable de Labenne 
Profondeur (m) 0p 'p/G  p’0 (kPa) (Fig.II.7 b) G ≈  Gp (kPa) E ≈ Ep (MPa) 
0,5-2 6000 11 19900 52 
2,5 3500 28 18520 48 
3-3,5 1000 35 5916 15 
4,5-5,5 2000 46 13565 35 
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II.3.4. Essais de laboratoire 
II.3.4.1. Essais sur les sables et détermination des angles de frottement et de dilatance 
La granulométrie effectuée sur les sables a permis de déterminer le diamètre moyen des 
grains qui sera utile dans la détermination de l’épaisseur de l’interface. On a D50 = 0,25 mm 
pour le sable de Dunkerque et 0,32 mm pour le sable de Labenne.  
Les essais mécaniques réalisés sur le sable sont des essais triaxiaux non drainés et des 
essais de cisaillement à la boîte de cisaillement direct. Les essais triaxiaux non drainés ont été 
élaborés à des densités mesurées in situ (Dr = 75% pour Dunkerque et 50% pour Labenne) et 
à des niveaux de contraintes similaires à ceux mesurés lors du chargement des pieux ICP. Les 
échantillons sont formés par pluviation et densifiés par vibration du moule. Les échantillons 
utilisés pour le sable de Dunkerque sont normalement consolidés alors que ceux de Labenne 
présentent un coefficient de surconsolidation OCR qui varie entre 1 et 2,5 dans le sable 
adjacent au pieu. A partir des essais triaxiaux, le module d’Young mentionné auparavant peut 
aussi être déduit (sur la courbe contrainte-déformation). A partir des essais à la boîte de 
cisaillement sable-sable établis par Kuwano (1996) et Lehane (1992), on a déduit les angles 
de frottement au pic φ’p et critique à volume constant φ’cv en se basant sur les résultats de la 
figure II.8 et en considérant les densités in situ pour chaque site (Tab II.4). Dans le tableau 
II.6, on résume les valeurs des angles de frottement pour les deux sites. Des valeurs similaires 
de ces angles de frottement ont été retrouvées à partir des essais triaxiaux (Lehane 1992, 
Chow 1997).  
 
(a)           (b) 
Figure II-8  Angles de frottement du sable déterminés à la boîte de cisaillement direct à différentes 
densités pour les sables de (a) Dunkerque (Kuwano 1996) et (b) Labenne (Lehane 1992) 
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Tableau II-6 Angles de frottement des sables de Dunkerque et Labenne pour les densités in situ 
Angle de frottement Moyenne des densités in situ Drmoy(%) 
pic φ’p (degrés) critique φ’cv (degrés)
Dunkerque 80 37 31 
Labenne 50 35 33 
 
Enfin, ne disposant pas de courbes volumiques puisque les essais triaxiaux sont non 
drainés, l’angle de dilatante ψ est déterminé à partir de la relation de Bolton (1986) cité par 
Vaid et Sasitharan (1992) basée sur une série d’essais de  cisaillement direct sur du sable : 
ψ+φ=φ 8,0'' cvp                  II-4 
avec φ’p angle de frottement au pic,  φ’cv angle de frottement critique.  
II.3.4.2. Essais d’interface 
La même boîte de cisaillement direct (60×60 mm2) qui a servi pour les essais de 
cisaillement sable-sable a été modifiée en remplaçant la partie inférieure par une structure 
ayant la même rugosité que l’acier des pieux "ICP" et des essais d’interface sable-acier ont été 
réalisés. L’échantillon de sable de Dunkerque a été testé sous une contrainte normale 
constante (σn = 100, 150 et 300 kPa) et à différentes densités. La figure II.9 montre les 
résultats de l’essai d’interface entre le sable de Dunkerque et l’acier à une contrainte normale 
σn = 150 kPa, pour des échantillons de sable dense et lâche et à une rugosité de l’acier 
Rp = 10 µm, de même ordre de grandeur que celle des pieux. Les essais d’interface sur le 
sable de Labenne ont été menés à contrainte normale constante comparable aux contraintes 
radiales effectives mesurées lors des essais de pieux (σn = 60 ± 40 kPa). La rugosité de l’acier 
a le même ordre de grandeur que celle des pieux (Rp = 7 ± 2,5 µm). Les essais représentés sur 
la figure II.10 correspondent à σn = 60 kPa pour des échantillons de sable dense et lâche. A 
partir des figures II.9 a et II.10, on a déduit les angles de frottement d’interface au pic et 
critique correspondant à l’état de densité in situ du sable donné dans le tableau II.4. Ces 
angles de frottement à Dunkerque et Labenne sont respectivement égaux à δ’p = 29 et 
33 degrés et δ’cv = 27 et 28 degrés et sont inférieurs aux angles équivalents φ’ de frottement 
interne du sable. L’angle de frottement critique de l’interface est de l’ordre de 0,85 fois celui 
du sable. Quant aux caractéristiques élastiques et volumiques de l’interface, elles sont 
déterminées à partir des résultats de ces essais (Fig. II.9 ; II.10), en utilisant des modèles 
d’interface appropriés et en adoptant une procédure spécifique (voir chapitre III). 
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  (a)                                                                                   (b) 
Figure II-9 Essais à la boîte de cisaillement sur le sable et sur l’interface à  Dunkerque (a) Evolution 
de l’angle de frottement (b) Evolution du déplacement normal (Kuwano 1996) 
 
  (a)                                                                                   (b) 
Figure II-10 Essais à la boîte de cisaillement sur le sable et sur l’interface à Labenne (a) Evolution de 
l’angle de frottement (b) Evolution du déplacement normal (Lehane 1992) 
II.3.5. Essais de chargement des pieux 
Dans ce qui suit, on décrit le mode d’installation des pieux à Dunkerque et Labenne ainsi 
que la procédure de chargement en compression monotone des pieux ICP et les résultats des 
deux phases du point de vue capacité portante, frottement axial, résistance en pointe et 
évolution de la contrainte radiale au fût. 
II.3.5.1. Installation des pieux 
L’installation a été effectuée en utilisant un appareil de fonçage hydraulique ayant une 
vitesse constante de déplacement de tête de pieu de 600 mm/min. A la fin de l’installation, un 
temps de repos de 15h est imposé (stabilisation). Durant cette période, la valeur de la 
contrainte radiale mesurée le long du fût se stabilise à une valeur constante. Les effets de 
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l’installation du pieu au cours du fonçage et durant la stabilisation ont été observés et analysés 
pour les différentes composantes : résistance en pointe qp, frottement axial τrz  (local) et fs 
(moyen), contrainte radiale σ’rs.  
i) Au cours du fonçage, la variation de la pression à la base du pieu qc (=qp) en fonction de 
la profondeur a la même allure que la résistance de cône au CPT qc mais les valeurs sont 
différentes (Fig. II.11). Cette différence entre les valeurs de qp et qc est due d’une part, au fait 
que les deux installations se font à des vitesses de fonçage différentes (vCPT = 1200 mm/min, 
vICP = 600 mm/min) et, d’autre part, au fait que les zones d’influence des deux pénétromètres 
sont proportionnelles à leurs diamètres (le diamètre du CPT étant de 36 mm et celui du pieu 
ICP de 102 mm). Cette observation est confirmée par la méthode de prévision de Jardine et al. 
2005 (eq. I-25) qui indique que le rapport qp/qc n’est pas unitaire et dépend des diamètres du 
pieu et du CPT (cf. §. I.4.5.4). Les valeurs de la charge axiale résiduelle après stabilisation 
sont données sur la figure II.12 ; on peut en déduire la valeur de la résistance en pointe 
résiduelle après fonçage, mesurée dans le manchon « Leading » près de la pointe pour les  
pieux ICP des deux sites (Fig. II.12) (Qpres ≈ 51 kN à Dunkerque et Qpres ≈ 14 kN à Labenne). 
 
 
             (a)          (b) 
Figure II-11 Profil de résistance à la  base comparée à l’évolution de la résistance de cône au CPT 
durant l’installation (a) Dunkerque (Chow 1997) (b) Labenne (Lehane 1992) 
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                 (a)                  (b) 
Figure II-12 Charge axiale dans les différentes jauges (a) durant la stabilisation à Dunkerque (Chow 
1997) (b) après la  stabilisation à Labenne (Lehane 1992) 
 ii) Les valeurs des contraintes de cisaillement le long du fût sont mesurées au cours des 
temps de pause du fonçage et à la stabilisation par les deux appareils ALC et SST 
(cf. § II.3.1). Les contraintes de cisaillement fs (moyenne) et τrz (locale) sont négatives 
(Fig. II.13) ; ceci  est dû à la remontée de la tête du pieu en temps de pause. La création des 
contraintes résiduelles sera reprise en détail au chapitre IV. 
    
       (a)                           (b) 
Figure II-13 Contraintes résiduelles de cisaillement après la stabilisation (a) Dunkerque (Chow 1997) 
(b) Labenne (Lehane 1992) 
iii) Le profil de la contrainte radiale effective σ’rs en fonction de la profondeur au cours du 
fonçage a une forme qui ressemble à celle de qp et qc (Fig. II.14) ; à noter que les valeurs dans 
le sable de Dunkerque, très dense, sont supérieures à celles de Labenne, plus lâche. Les deux 
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dernières observations indiquent que, comme prévu, σ’rs dépend fortement de la densité du 
sol. D’autre part, pour une profondeur fixée, les valeurs de σ’rs augmentent lorsque les valeurs 
de la distance à partir de la pointe (h/R) diminuent. On observe les valeurs les plus élevées 
pour le manchon "Leading" près de la pointe. Après stabilisation, les valeurs de la contrainte 
radiale effective mesurées (Fig. II.15) rendent compte d’une augmentation importante le long 
du fût par rapport à la valeur initiale in situ avant installation du pieu ( 0v00h 'K' σ=σ ) avec 
( ) 'sin0 OCR'sin1K φφ−= (Mayne et Kulhawy 1982) (Tab. II.7). La contrainte radiale après 
stabilisation est notée σ’rc. En calculant le coefficient Kc (= 0vrc '/' σσ ) dans le tableau II.7, on 
remarque encore une fois l’influence de la densité. Les valeurs de Kc à Labenne sont 
nettement inférieures à celles de Dunkerque.  
 
Figure II-14 Profil de contrainte radiale effective σ’rs  durant le fonçage (Lehane 1992)  
 
(a) (b) 
Figure II-15 Contraintes radiales effectives durant la  stabilisation dans les différents manchons de 
mesure (a) Dunkerque  (Chow 1997) (b) Labenne (Lehane 1992) 
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Tableau II-7    Résultats des contraintes effectives après stabilisation et calcul du cœfficient Kc              
Site Manchon h/R Profondeur (m) σ’vo (kPa) OCR σ’ho (kPa) σ’rc (kPa) Kc 
 
Dunkerque 
Leading 8 6,97 98,1 1 39,2 215 2,19 
Following 27 6,05 88,9 1 35,5 209 2,35 
Trailing 50 4,84 76,8 1 30,7 115 1,5 
Lagging 74 3,63 62,1 1 24,8 67 1,08 
 
Labenne 
Leading 8 5,54 79,11 1,4 43,27 53 0,67 
Following 28 4,52 69,42 1.4 37,97 39 0,56 
Trailing 50 3,40 58,9 1.5 18,93 29 0,49 
II.3.5.2. Essai de chargement du pieu 
L’essai de chargement a été réalisé suivant la procédure du LCPC donnée par Bustamante 
(1982). Les chargements sont appliqués à des incréments de 5% à 10% de la charge maximale 
et maintenus à des paliers de charge constante (de 5 à 20 minutes). La rupture est atteinte 
quand la vitesse du mouvement du pieu augmente d’une façon significative en fonction du 
temps, c'est-à-dire lorsque la courbe de fluage (courbe du déplacement en fonction du temps) 
indique un taux de déplacement important du pieu. 
 La charge totale est mesurée en utilisant une cellule de chargement axial standard 
(ALC : Axial Load Cell) et le déplacement de la tête du pieu est mesuré par des capteurs de 
déplacements montés et fixés à la base de la "ALC" (Fig. II.16).  
 
 
                     (a)                                         (b) 
Figure II-16 Mesures charge-tassement expérimentales: (a) Dunkerque (Chow 1997) (b) Labenne 
(Lehane 1992) 
Comme pour l’installation, les mesures effectuées durant le chargement concernent : la 
résistance en pointe qp, les frottements axiaux τrz (local) et fs (moyen) et la contrainte radiale 
effective σ’r. 
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 i) La résistance en pointe du pieu à la rupture est égale à 11,3 MPa à Dunkerque et 
4,5 MPa à Labenne, ce qui correspond respectivement à des charges en pointe de 92 kN et 
37 kN. 
ii) La variation des contraintes de cisaillement fs (moyennes) et τrz (locales), au cours du 
chargement au niveau des manchons respectivement dans les deux appareils ALC et SST, 
montre que les valeurs initiales de la contrainte de cisaillement sont négatives, ce qui 
correspond aux valeurs résiduelles après installation. De plus, on observe que les contraintes 
de cisaillement sont mobilisées à partir de 3 mm (Fig. II.17). La contrainte de cisaillement la 
plus élevée est celle près de la pointe du pieu au niveau du manchon "Leading" (Fig. II.17 a). 
Ceci semble bien traduire le phénomène de concentration des contraintes à proximité de la 
pointe au cours de l’installation et du chargement du pieu. Pour Labenne, les valeurs locales 
des contraintes de cisaillement τrz sont inférieures aux valeurs moyennes fs (Fig. II.17 b). Ceci 
a aussi été le cas pour les valeurs résiduelles avant chargement. Les mesures effectuées par le 
manchon "Leading" au "SST" (h/R=8) sont sous-estimées de 15% (Lehane 1992). Ceci est 
peut être dû au fait que la surface de ce SST est relativement lisse par rapport aux autres et 
donc cette sensibilité à la rugosité de surface se traduit dans la courbe de cisaillement. C’est 
pour cela que, pour comparer les résultats, de l’analyse numérique à Labenne, on  va 
considérer les courbes de contraintes de cisaillement moyennes (fs) plutôt que les contraintes 
de cisaillement locales (τrz).  
 
          (a)              (b) 
Figure II-17 Mobilisation des contraintes de cisaillement  moyennes fs et locales τrz  durant le 
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iii) Les contraintes radiales au fût sont également mesurées au cours du chargement et on 
remarque une augmentation au fur et à mesure de l’essai (dilatance empêchée). A la rupture, 
la contrainte radiale σ’rf est supérieure à la contrainte radiale avant chargement σ’rc 
(Fig. II.18). L’augmentation de la contrainte radiale durant le chargement est dépendante de la 
densité du sable avec une augmentation plus prononcée dans les niveaux supérieurs du pieu 
(Tableau II.8). 
Tableau II-8 Contraintes radiales effectives à l’issue du chargement des pieux ICP (Chow 1997; 
Lehane 1992) 
Site Manchon h/R Profondeur (m) σ’rc (kPa) σ’rf (kPa) τf (kPa) 
 
Dunkerque 
Leading 8 6,97 215 265 132 
Following 27 6,05 209 259 127 
Trailing 50 4,84 115 187 93 
Lagging 74 3,63 67 131 81 
 
Labenne 
Leading 8 5,54 53 71 37 
Following 28 4,52 39 68 37.2 
Trailing 50 3,40 29 42 11.1 
    
              (a)                   (b) 
Figure II-18 Distribution des contraintes radiales effectives après stabilisation σ’rf  et à la rupture σ’rf 
(a) Dunkerque (Chow 1997) (b) Labenne (lehane 1992) 
A partir des résultats des essais de chargement des pieux ICP effectués sur les sites de 
Dunkerque (Chow 1997) et de Labenne (Lehane 1992), on résume dans le tableau II.9 les 
valeurs expérimentales mesurées à la rupture : charge totale (Qt), charge de frottement (Qs), 
charge en pointe (Qp), contrainte de cisaillement moyenne au fût ( pτ ), pression en pointe (qp) 
et déplacement en tête du pieu (dpm). On remarque que la charge de frottement axial à la 
rupture correspond à 60 et 70% de la charge totale, respectivement dans le cas de Labenne et 
de Dunkerque. 
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Tableau II-9 Résultats de l’essai de chargement des pieux ICPà la rupture 
Site L (m) Qt (kN) Qs (kN) Qp (kN) pτ (kPa) qp (MPa) dpm (mm) 
Dunkerque 7,4 309 217 92 91,9 11,3 4,3 
Labenne 5,95 94 58 36 31 4,5 3,6 
Finalement, les données de l’essai de chargement sont représentées à travers des chemins 
de contrainte suivis durant le chargement (τrz, σ’r) pour les manchons de mesure locale 
(Fig. II.19). On remarque une petite réduction initiale de la contrainte radiale (contractance) 
suivie d’une grande augmentation qui traduit la dilatance. La rupture locale dans le fût est 
atteinte lorsque la contrainte radiale et la contrainte de cisaillement atteignent leurs valeurs 
maximales (l’angle de frottement sable-acier δ’est égal à  27 degrés à Dunkerque et 28 degrés 
à Labenne). On constate que ces valeurs correspondent bien aux valeurs expérimentales à la 
boîte de cisaillement direct modifiée (essais à contrainte normale constante) entre le sable de 
même densité in situ et une structure de même rugosité.  
 
Figure II-19 Chemins de contraintes effectives à (a) Dunkerque (Chow 1997) (b) Labenne           
(Lehane 1992) 
 
II.4. Essai type 3 : Dunkerque LCPC 
Les essais de chargement de pieux décrits dans ce paragraphe ont été réalisés sur le site de 
Dunkerque par l’équipe du LCPC (Bustamante et Gianeselli 1991). Il s’agit de caissons 
fermés (CF) et ouverts (CO) et de palplanches (PP) battus dans du sable puis chargés. Des 
essais de reconnaissance in situ ont été également effectués. A partir de ces essais, on 
déterminera les caractéristiques mécaniques du sol qui seront utiles dans l’analyse numérique. 
Dans ce qui suit, on décrit et analyse un essai de chargement statique en compression sur un 
caisson fermé (CF). 
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II.4.1. Description du pieu 
II.4.1.1. Géométrie  
Il s’agit d’un caisson fermé de longueur Lp = 7,76 m constitué par des profilés Larssen IIs 
assemblés par soudage en atelier. La base du caisson est équipée d’une plaque d’acier non 
débordante. La section du caisson est donnée sur la figure II.20 et les caractéristiques 
géométriques sont données dans le tableau II.10.  
Tableau II-10 Caractéristiques géométriques du caisson 














Caisson LP IIs 533 385 12,3 342 164 139 177 
 
Figure II-20 Section et caractéristiques du caisson (Bustamante et Gianeselli 1991) 
II.4.1.2. Extensomètres amovibles  
Le pieu est muni d’extensomètres amovibles délimitant 5 tronçons de mesure et disposés 
au sein du fût pour la mesure des déformations. Les jauges de déformations sont fixées au 
milieu des tronçons dont les profondeurs sont données dans le tableau II.11. Le profilé est 
muni de deux tubes logements en acier (Φ = 50-60 mm) (Fig. II.21 a) destinés à recevoir les 
extensomètres amovibles type LCPC (Bustamante et Gianeselli 2001). L'utilisation des 
extensomètres amovibles dans l'essai statique est effectuée au moyen d'un ruban métallique 
porteur de jauges d'extensomètre collées (acceptant des déformations maximales de 3%).  Le 
ruban métallique est tendu entre les extrémités des 5 tronçons fictifs. L'assemblage des 
bloqueurs et des rubans a eu lieu en surface la veille de l’essai sur une aire propre 
(Fig.II. 21 b). Les bloqueurs sont utilisés pour assurer la fixation des rubans aux extrémités 
des tronçons ainsi que le maintien de la tension des rubans pendant toute la durée de l’essai de 
chargement. Grâce au dispositif de mise en tension, l’ensemble des rubans est tendu depuis la 
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surface. Enfin les jauges sont mises à zéro en agissant sur le potentiomètre des boîtes de 
raccordement prévues à cet effet. 
Tableau II-11 Profondeur des tronçons de mesure 
Tronçon A B C D E 
Profondeur (m) 6,7 5,7 4,7 3,7 1,6 
 
    
      (a)         (b)        
Figure II-21 (a) Tubes logements (b) Préparation  des extensomètres amovibles (Bustamante et 
Gianeselli 2006 a) 
II.4.2. Essais de reconnaissance  
II.4.2.1. Description des essais  
La campagne de reconnaissance effectuée sur le site de Dunkerque en 1983 comprend : 
- 4 pénétromètres statiques CPT ; 
- 1 pénétromètre dynamique CPD ; 
- 2 pressiomètres Ménard PM ; 
- 1 pénétromètre standard SPT ; 
- 1 sondage carotté SC. 
L’implantation des sondages est effectuée autour des implantations des pieux chargés 
(Fig. II.22). A partir des essais PM et CPT, le profil géotechnique ainsi que les 
caractéristiques mécaniques élastiques et de rupture de ce sable sont déterminés. Le profil 
pressiométrique est donné sur la figure II.23 a. Le profil pénétrométrique est donné pour trois 
CPT sur la figure II.23 b. Celui qui est plus proche de l’essai de chargement du caisson fermé 
CF est le CPT 5 (Fig. II.22). 
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Figure II-22 Implantation des pieux et des sondages (Bustamante et Gianeselli 2006a) 
L’examen de l’ensemble des essais met en évidence une couverture de silt argilo-sableux 
jusqu’à 3 m de profondeur, des sables Flandrien moyennement denses à denses entre 3 et 
16 m et, au-delà de 16 m, apparaît le toit de l’argile de Flandres de l’Yprésien. Le profil 
s’apparente à celui de Dunkerque décrit au paragraphe précédent. A partir de la 
granulométrie, le diamètre moyen des sables sur ce site est D50 = 0,25 mm. 
 
 (a)           (b) 
Figure II-23 (a) Profil pressiométrique au PM (b) Profil pénétrométrique au CPT (Bustamante et 
Gianeselli 2006 a) 
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II.4.2.2. Détermination des caractéristiques mécaniques du sable 
On détermine le module d’Young du sable à partir de l’essai au pressiomètre Ménard en 
fonction du module pressiométrique. On se base sur l’analyse de Frank (1985) qui consiste à 
comparer le pressiomètre Ménard et le pressiomètre autoforeur "PAF". 
⎩⎨
⎧=
argiles lespour  3,11




0p              II-5 
Gp0 étant le module de cisaillement sécant au "PAF" à 0,02% de déformation (quasiment le 
module tangent initial) ; GM est le module de cisaillement au pressiomètre Ménard. 
Le pressiomètre autoforeur est mis en œuvre pour éviter les inconvénients dus à la 
procédure de mise en place du pressiomètre Ménard qui remanie le sol. Par contre, pour le 
"PAF", les caractéristiques mécaniques du sol restent relativement intactes. De ce fait, on peut 
considérer que le module initial de cisaillement au "PAF" est proche du module du sol en 
petites déformations. Ainsi les relations suivantes entre le module d’Young et le module 
pressiométrique s’écrivent : 
⎩⎨
⎧=
argiles lespour  3,11




             II-6 
Par ailleurs, la détermination de l’angle de frottement du sol dans le cas des sols 






0LM 2bpp              II-7 
avec pLM : pression limite mesurée au pressiomètre 
        p0 : contrainte totale horizontale au même niveau dans le sol avant essai ; 
        b = 1,8 pour les sols homogènes humides ; 
        b = 3,5 pour les sols hétérogènes secs ; 
        b = 2,5 pour les autres sols. 
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D’autre part, Combarieu (1996) a donné la formule suivante empirique de l’angle de 
frottement pour les sols pulvérulents: 































9'sin            II-9 
q0 étant la contrainte initiale verticale in situ 
Les calculs du module d’Young et de l’angle de frottement sont élaborés à partir des 
profils pressiométriques. D’une part, on utilise l’équation (II-6) pour déterminer le module 
d’Young (Tab. II.12). D’autre part, on utilise deux méthodes données par les équations (II-8) 
et (II-9) pour l’angle de frottement  du sable (Tab. II.13). La moyenne sur chaque couche est 
ensuite effectuée. 
Tableau II-12 Détermination du module d’Young  par le pressiomètre Ménard PM 
Couche (m) EM  (MPa) E (MPa) Frank (1985) 
0-3 7 29 
3-4 9 37 
4-5 13 53 
5-6 15 62 
6-8 23 94 















0-3 450 21,82 51 36 35,6 35,8 
3-4 1000 30,38 71 38 39,4 38,7 
4-5 2000 38,95 91 39,8 42,7 41,2 
5-6 2000 47,50 111 39.8 41,2 40,5 
6-7 2500 56,06 131 40,4 41,7 41 
7-8 2500 64,63 151 40,4 40,6 40,5 
 
Quant à l’angle de dilatance, par manque d’essais appropriés sur le sable, certains auteurs 
(Bolton 1986, Combarieu 1996) admettent qu’il est égal à ψ = φ’−φ’i, avec φ’i l’angle de 
frottement intergranulaire, généralement compris entre 30 et 37 degrés ; les plus basses 
valeurs sont reliées aux sables de granulométrie assez serrée et plutôt arrondie et les plus 
fortes valeurs sont reliées aux sables de granulométrie étendue assez anguleux. Dans le cas de 
Dunkerque, la granulométrie est  assez serrée, donc l’angle aurait une petite valeur de φ’i dans 
                                                                      Chapitre II. Base expérimentale d’essais de pieux sous charge axiale                             
 81
la plage donnée plus haut. On prend  φ’i = 30 degrés. Donc, on estimera pour la suite que les 
valeurs de ψ varient entre 6 et 11 degrés en fonction de la profondeur.  
II.4.3. Essais de chargement du pieu 
Le pieu est battu à raison de 7 mm d’enfoncement pour 10 coups avant l’essai de 
chargement proprement dit. Cependant, aucune mesure après l’installation n’est effectuée ; 
toutes les jauges sont remises à zéro au moment du chargement. Pour cela, les valeurs 
résiduelles devront être déterminées par des méthodes de calcul (cf. § IV.2.1.2). 
II.4.3.1. Principe de l’essai de chargement 
L’essai de chargement du pieu suit la méthode du LCPC (Bustamante et Gianeselli 1996). 
L'essai consiste à appliquer en tête du pieu un effort axial statique de compression selon un 
programme défini, puis à mesurer le déplacement axial de la tête du pieu ainsi que les 
déformations à différents niveaux du fût. Le dispositif de réaction est constitué par un 
chevêtre métallique relié à 4 pieux de réaction. Les charges sont appliquées à l’aide d’un vérin 
alimenté en parallèle par une pompe électrique et sont contrôlées simultanément par un 
manomètre et un peson annulaire préalablement étalonnés. L'effort axial est imposé en tête du 
pieu par incréments de 100 kN. Chaque charge est maintenue constante pendant une durée 
fixée de 30 min. Le temps de passage d'un palier au suivant est inférieur à 1 min. Le 
déchargement du pieu est aussi fait par paliers. Pendant le déchargement, les paliers ont une 
durée de 5 min. Les enfoncements verticaux de la tête du pieu sont mesurés à l’aide de quatre 
comparateurs potentiométriques montés sur des bases de références fixes. Les mesures des 
raccourcissements sont effectuées à l’aide de 2 chapelets d’extensomètres amovibles 
délimitant les 5 tronçons de mesure et disposés au sein du fût.  
II.4.3.2. Mesures et résultats de l’essai de chargement 
Pour chaque palier, l’enfoncement de la tête du pieu dans les 4 comparateurs 
potentiométriques est mesuré dès la stabilisation de la valeur. D’autre part, disposant de 2 
tubes logements et de 5 tronçons dans chaque tube, 10 valeurs de déformation 
(raccourcissements) des jauges sont mesurées pour chaque palier à la 3ème et 25ème minute. Au 
cours du chargement du pieu, sont tracés : 
- les enfoncements moyens de la tête du pieu s0 et de la pointe sp sous la charge en tête Q0 
(Fig. II.24) ;    
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- l’évolution des raccourcissements ∆l/l (moyenne mesurée entre les 2 tubes logements) pour 
chacun des tronçons (A, B, C, D, E) (Fig. II.25 a), ainsi que les valeurs des charges Qi déduites 









           II-10 
avec Eeq: module d’Young du pieu ; Si : section du tronçon i ; il  : longueur du tronçon i  
- la courbe de mobilisation déplacement-frottement latéral (yi - qsi) pour chaque tronçon 
(Fig. II.26). Le frottement latéral unitaire moyen est déterminé à partir des efforts axiaux Qi et 






−=             II-11 
où Slat,i est la surface latérale du pieu entre Qi et Qi-1 
Citons aussi le graphique déterminant la charge critique de fluage et qui n’est pas donné 
dans ce cas. Il est obtenu en traçant la différence d’enfoncement du pieu entre 10 et 30 min  
en fonction de Q0 pour chaque palier de charge. La charge de fluage Qc correspond à 
l'intersection des deux parties linéaires de la courbe précédente. Pour cet essai, la charge de 
fluage est estimée à Qc=1600 kN. Remarquons que théoriquement, Qc=Qt/1,5 pour les pieux 
refoulant le sol et Qc=Qp/2+Qs/1,5 pour les pieux ne refoulant pas le sol (Frank 1999). Dans 
ce cas, la charge limite qui correspond à cette charge de fluage vaut Qt = 2400 kN. 
Expérimentalement,  la rupture est atteinte avant: Qt = 2050 kN. 
Le tableau II.14 résume les valeurs expérimentales mesurées à la rupture  à l’issue de 
l’essai de chargement : charge totale (Qt), charge de frottement (Qs), charge en pointe (Qp), 
contrainte de cisaillement moyenne au fût ( pτ ), pression en pointe (qp) et déplacement en tête 
du pieu (dpm). 
Tableau II-14 Résultats de l’essai de chargement du caisson fermé à la rupture 
Qt (kN) Qs (kN) Qp (kN) pτ  (kPa) qp (MPa) dpm (mm) 
2050 744 1306 55,6 6,1 40 
On remarque, pour ce pieu battu, que la charge de frottement axial à la rupture représente 
40% de la charge totale ; la pointe mobilise donc plus d’effort que le fût. 
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Figure II-24 Courbe charge-déplacement (Bustamante et Gianeselli 1991) 
   
(a)                        (b) 
Figure II-25 (a) Distribution de la déformation des jauges dans les extensomètres durant le 
chargement (b) Distribution du chargement le long du caisson fermé (Bustamante et Gianeselli 1991) 
                                                                      Chapitre II. Base expérimentale d’essais de pieux sous charge axiale                             
 84
 
Figure II-26 Mobilisation du frottement axial dans chacun des tronçons                                     
(Bustamante et Gianeselli 1991) 
II.5. Conclusion 
Dans ce chapitre, les essais de chargement de modèles de pieux en chambre d’étalonnage 
(type 1) et pieux sur site réel foncés et battus dans du sable (type 2 et 3) ont été décrits. 
L’attention a été portée sur l’analyse des données pendant la phase d’installation et de 
chargement. A partir de ces essais, là où les mesures l’ont permis, le rôle joué par la dilatance 
empêchée à l’interface a été mis en évidence. Ce phénomène pourrait expliquer 
l’augmentation de la contrainte radiale à l’interface sable-pieu, due à la densification du sol au 
cours de l’installation par fonçage. Cette augmentation est nettement plus importante que 
celle mesurée au cours de l’essai de chargement. Le frottement mobilisé est d’autant plus 
important qu’on se rapproche de la pointe du pieu. On remarque que la charge de frottement 
axial à la rupture est de 60 à 70% de la charge totale dans le cas des pieux modèles foncés 
(type 2) et elle est de seulement 40% dans le cas du pieu battu (type 3) ; dans ce cas, la pointe 
mobilise plus d’effort de résistance. 
Ces essais représentent la base de données qui sera utilisée lors de la modélisation 
numérique des pieux. Les caractéristiques mécaniques élastiques volumiques et de rupture ont 
été déterminées selon les essais de reconnaissance disponibles in situ et au laboratoire dans le 
sable et sur les interfaces. Ces caractéristiques seront utilisées en tant que paramètres des 
modèles constitutifs utilisés pour le sable et l’interface.  
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III.1. Introduction  
Ce chapitre est consacré à l’analyse théorique et la modélisation numérique du 
comportement élémentaire de l’interface sol-structure afin de pouvoir modéliser correctement 
le comportement du pieu. Les analyses numériques par éléments finis utilisées pour résoudre 
les problèmes d'interaction sol-structure sont souvent effectuées en configuration 
axisymétrique ou en déformation plane en utilisant des modèles constitutifs pour l’interface 
formulés en 2D. Ces modèles considèrent exclusivement la contrainte normale et la contrainte 
de cisaillement agissant sur la couche d'interface, associées aux déplacements normaux et 
tangentiels relatifs. Néanmoins, en vue de mettre en évidence l’effet non négligeable des 
contraintes de confinement tridimensionnelles appliquées à l’interface et d’effectuer des 
analyses numériques tridimensionnelles par la méthode des éléments finis, un modèle 
d’interface est formulé dans l'espace des contraintes tridimensionnel. Dans ce qui suit, on 
présentera le modèle d’interface dit "MEPI 2D" (De Gennaro 1999 ; De Gennaro et Frank 
2002a ; De Gennaro et Frank 2004) qui a été développé pour décrire le comportement 
mécanique d’une interface bidimensionnelle sur des chemins de sollicitation monotones. Sur 
la base de ce modèle, un modèle d’interface tridimensionnel dit "MEPI 3D", formulé en 
invariants, a été développé dans le cadre de ce travail. Les deux modèles sont basés sur la 
théorie de l’élastoplasticité ; ils considèrent un écrouissage positif (ou un radoucissement) 
déviatorique et prennent en compte l’état caractéristique (passage contractance-dilatance) et 
l’état critique aux grandes déformations.   
III.2. Modèle MEPI 2D 
Le modèle présenté (De Gennaro 1999 ; De Gennaro et Frank 2002a) est développé dans le 
cadre de la théorie de l’élastoplasticité des matériaux écrouissables (cf. § I.3.1.2), en adoptant 
la notion de l’écrouissage déviatorique pour décrire l’évolution de la surface de charge. La 
formulation est basée sur des travaux antérieurs (Sadrnejad et Pande 1989 ; Boulon et Nova 
1990 ; Bencheik 1991 ; Pietruszczak et Niu 1992 ; Pietruszczak et Niu 1993 ; Vardoulakis et 
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Sulem 1995). Le modèle a également été formulé dans une version "complète" (De Gennaro 
et Frank 2004) qui fait dépendre le potentiel plastique, représentant le comportement 
volumique plastique de l’interface, de l’indice des vides (fonction d’écrouissage du potentiel 
plastique). Le mécanisme de stabilisation de la dilatance est donc décrit en fonction de 
l’évolution de l’indice des vides de l’échantillon, qui dérive directement des résultats 
expérimentaux obtenus dans le cadre des études sur l’état critique des sables (Fig. III.1). La 
valeur de ecr (indice des vides à l’état critique) n’étant pas toujours facilement identifiable, 
une version simplifiée a été développée par les auteurs, qui supposent que la loi d’évolution 
du potentiel plastique est seulement fonction du déplacement relatif tangentiel plastique de 
l’interface utp (paramètre d’écrouissage). Dans ce qui suit, on présente brièvement la version 
simplifiée du modèle. Les détails du modèle sont donnés dans (De Gennaro 1999 ; De 
Gennaro et Frank 2002a). 
 
Figure III-1 Evolution de l’indice des vides en fonction du paramètre d’écrouissage 
(De Gennaro et Frank 2004) 
III.2.1. Formulation 
La formulation est limitée au cas bidimensionnel (problèmes en déformation plane ou en 
axisymétrie). En suivant l’approche générale de l’élastoplasticité incrémentale, les variables 
cinématiques sont le déplacement normal relatif un et tangentiel relatif ut associés à la 
contrainte normale σn et de cisaillement τ parallèle à la direction de l’interface (Fig. III.2). 
interface lâche 
interface dense 






Figure III-2 Interface bidimensionnelle 
Le comportement élastique linéaire est découplé dans les directions normale et tangentielle 
à l’élément d’interface. Les contraintes sont proportionnelles aux déplacements relatifs par 
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ninn kK  ; kK σ=σ=             III-2 






















⎛ σµ−µ+µ=µ           III-4 
La fonction d’écrouissage µ(utp) est hyperbolique ; le paramètre A contrôle la forme de 
µ(utp), t est l’épaisseur de l'interface (à relier au diamètre moyen des grains, D50),  p0 est une 
pression de référence ; σni est la contrainte normale initiale agissant sur l'interface. La 
fonction d’écrouissage dépend du coefficient de frottement à la rupture (µf) et du coefficient 
initial de frottement µo. Le déplacement tangentiel relatif plastique utp est le paramètre 
d’écrouissage.  
Le régime radoucissant est aussi décrit (pour ut>utf) ; dans ce cas, l’évolution de la surface 
de charge est gouvernée par la fonction suivante : 
( ) ptfptptfpt0rfrpt uu  et   uutAhsec)()u( f⎟⎠⎞⎜⎝⎛ −µ−µ+µ=µ          III-5 
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Le paramètre A0 contrôle la forme de la fonction de radoucissement, µr définit le 
coefficient de frottement à l’état ultime pour les grands déplacements tangentiels, ptfu est le 
déplacement tangentiel relatif plastique au pic de frottement maximal mobilisé et correspond 
à la valeur du paramètre d’écrouissage utp à la rupture. 
L’évolution de la fonction d’écrouissage est donnée sur la figure III.3 traduisant le régime 
d’écrouissage positif (eq. III-4) et le régime de radoucissement (eq. III-5). 
 
Figure III-3 Fonction d’écrouissage : Régime d’écrouissage positif et régime de radoucissement 
Le potentiel plastique est dérivé du modèle de Cam-Clay (Schofield et Wroth, 1968), qui 











tc ln)u(Q             III-6 
Dans l’équation (III-6),  µc(utp) contrôle la pente de la ligne de l’état caractéristique, σo est 
défini par l'état actuel de la contrainte agissant sur l'interface. Le choix pertinent de µc permet 
d’introduire un aspect important du comportement de l’interface cisaillée : la stabilisation de 
la dilatance aux grands déplacements tangentiels. De ce fait, le taux de déformation 
volumique résiduel de l'interface pour les grands déplacements tangentiels (état ultime) peut 
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 où µco est la pente de la ligne caractéristique et le paramètre B contrôle le taux de dilatance.  







n ⎯⎯ →⎯µ−µ== ∞→          III-8 
avec unp le déplacement normal plastique. 
Sur la figure III.4, les évolutions de la surface de charge et du potentiel plastique sont tracées 
dans le plan de Mohr (σn, τ). 
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Figure III-4 Evolution de la surface de charge et du  potentiel plastique (De Gennaro et Frank 2002a) 
III.2.2. Validation du modèle 
Le modèle comporte 8 paramètres (kn, kt, N, µ0, µf , µc0, A et B) en régime d’écrouissage 
positif et 11 paramètres en régime radoucissement ; dans ce dernier régime, les 3 paramètres 
en plus sont ptfu , µr et A0. La détermination des paramètres de MEPI 2D nécessite une 
procédure spécifique basée sur des essais élémentaires d’interface et détaillée dans De 
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Gennaro (1999). Par ailleurs, les valeurs de σni, t et p0 sont faciles à déterminer. En effet, σni 
est donnée par la condition initiale de l’essai d’interface (pour un essai à contrainte normale 
constante, σni = σn) , la valeur de t est proportionnelle à D50 et p0 est la pression de référence 
(prise égale à 1 kPa). La validation du modèle a été faite sur différents chemins de 
sollicitations (De Gennaro et Frank 2002a) : d’abord, à contrainte normale constante (CNC),  
par des essais à la boîte de cisaillement direct modifiée, sur le sable de Fontainebleau 
moyennement dense, et sur le sable de Sydney (dense et lâche), puis, à volume contant (VC), 
par des essais à l’appareil de cisaillement simple annulaire au CERMES (ACSA) sur le sable 
de Fontainebleau moyennement dense, et, enfin, à rigidité normale constante (RNC), par des 
essais à l’appareil de cisaillement simple tridimensionnel cyclique (C3DSSI) (Fakharian et 
Evgin 1996) sur du sable de Silica dense. 
 Le modèle bidimensionnel d’interface aboutit ainsi à des prévisions satisfaisantes (De 
Gennaro et Frank 2002a).  
Dans le cadre du présent travail, et dans le but de modéliser numériquement le 
comportement des pieux avec prise en compte de l’interface, la version simplifiée du modèle 
MEPI 2D a été validé sur les essais d’interface "CNC" disponibles dans la base de données 
relative aux essais de chargement des pieux de type 1 et 2  décrits au chapitre précédent. 
Notons, que lors de la campagne des essais de chargement de type 3, aucun essai d’interface 
n’a été effectué. Les paramètres du modèle pour chaque essai ont été déterminés (Tab. III.1) 
en suivant la méthode proposée par De Gennaro (1999). Les comparaisons des courbes 
calculées aux courbes expérimentales des essais d’interface à la boîte de cisaillement direct 
modifiée "BCDM" sont tracées sur les figures III.5, III.6 et III.7.  
Tableau III-1  Valeurs des paramètres du modèle MEPI 2D  utilisés dans l’étude numérique des essais 











Type 1 Fontainebleau 86000 37000 0,017 0,78 0,7 0,67 0,0005 0,05 4 1,4 2 
Type 2 Dunkerque 31880 15940 0,017 0,53 0,51 0,25 0,00008 0,065 20 0,3 3 
Type 2 Labenne 20000 10000 0,017 0,62 0,53 0,42 0,1 0,063 5 0,4 3 
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Figure III-5 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : Essais 
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Figure III-6 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : Essais 
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Figure III-7 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : Essais 
d’interface "CNC" σn = 60 kPa (sable de Labenne - métal rugueux, ID=0,6  cf. § II.3.4.2) 
Les prévisions du modèle MEPI 2D sont en bonne concordance avec les essais de 
cisaillement d’interface "CNC" établis lors des compagnes géotechniques associées aux essais 
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de chargements des modèles de pieu type 1 et 2. Les paramètres du modèle seront utiles lors 
de la modélisation numérique aux éléments finis (cf. chapitre IV). 
III.3. Modèle MEPI 3D 
Notons qu’aucun véritable modèle d’interface tridimensionnel n’a été développé jusqu’à 
présent ; le seul modèle dit "tridimensionnel" dû à Frakharian et Evgin (2000) est basé sur la 
formulation bidimensionnelle de Navayogarajah et al. (1992), et considère le cisaillement 
dans les deux directions du plan de l’interface (cf. § I.3.2). Le modèle MEPI 3D développé ici 
est basé, d’une part, sur les formulations tridimensionnelles proposées pour les sables en 
invariants et incluant l’angle de Lode (Lade et Duncan 1975 ; Desai 1980 ;Van Eekelen 
1980 ; Desai et Faruque 1984 ; Matsuoka et Nakai 1985 ; Desai et al. 1986) et, d’autre part, 
sur les formulations bidimensionnelles des interfaces entre un milieu granulaire et une 
structure qui considèrent un écrouissage déviatorique, l’état caractéristique et l’état critique 
aux grandes déformations (Desai et Fishman 1991 ; Navayogarajah et al. 1992 ; De Gennaro 
et Frank 2002a ; Frakharian et Evgin 2000). 
III.3.1. Formulation du modèle 
III.3.1.1. Position du problème 
La formulation bidimensionnelle de De Gennaro et Frank (2002) utilise la contrainte 
normale à l’interface, la contrainte de cisaillement et leurs déplacements normal et tangentiel 
relatifs associés (Fig. III.8 a). La formulation dite "tridimensionnelle" de Fakharian et Evgin 
(2000) est une généralisation de la précédente et considère en plus, la contrainte de 
cisaillement dans la direction y dans le plan (oxy) (Fig. III.8 b). La formulation 
tridimensionnelle présentée dans ce travail est une généralisation de celle de Fakharian et 
Evgin (2000) ; elle considère en plus les contraintes normales aux plans (oyz) et (ozx), la 
contrainte de cisaillement dans le plan (oyz) et leurs déformations associées (Fig. III.8 c). Le 
tableau III.2 résume les analogies et la généralisation des contraintes et déformations utilisées 
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Tableau III-2 Analogies et généralisation des contraintes et déformations pour l’obtention de la 
formulation d’interface tridimensionnelle 
Formulation 2D 
 (De Gennaro et Frank 2002) 
Formulation dite "3D" 
(Fakharian et Evgin 2000) 
Formulation 3D 
 (présent travail) 
σn un σn un σ3 ε3 = un/t 
τ ut τ1 ut1 τ1 γ1 = ut1/t 
- - τ2 ut2 τ2 γ2 = ut2/t 
- - - - σ1 ε1 
- - - - σ2 ε2 
- - - - τ3 γ3 
 
 
Figure III-8 (a)Formulation bidimensionnelle (De Gennaro et Frank 2002a) (b) Formulation dite 
"tridimensionnelle" (Fakharian et Evgin 2000) (c) Formulation tridimensionnelle (Généralisation des 
formulations précédentes) 
 , un 
τ, ut 




τ2, γ2=ut1/t τ3, γ3 
, un 
τ1 , ut1 
τ2 , ut2 
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On considère donc une interface tridimensionnelle d'épaisseur t (Fig. III.9) dans l’espace 
(oxyz). Le plan (3 :oxy) de vecteur normal unitaire 3e  représente le plan de discontinuité en 
contact avec la structure (l’interface), alors que les plans (1 :oyz) et (2 :oxz) de vecteurs 
normaux unitaires 1e  et 2e  sont en contact avec le sable adjacent. La relation constitutive du 
comportement de l’interface relie les incréments de contrainte  aux incréments de 
déformations exprimés dans (eq. III-9). 
dσT = (dσxx, dσyy, dσzz, dτzx , dτzy , dτxy) = (dσ1, dσ2, dσ3, dτ1, dτ2, dτ3)       
dεT= (dεxx, dεyy, dεzz, dγzx , dγzy , dγxy ) = (dε1, dε2, dε3, dγ1, dγ2, dγ3)   III-9 
dσ1, dσ2 et dσ3 sont les incréments de contrainte normaux aux plans (1), (2) et (3). On 
considère aussi les incréments de contraintes de cisaillements dτ1 et dτ2 appliquées 
parallèlement au plan (3) dans les directions 1e et 2e . L’incrément de contrainte de 
cisaillement dτxy = dτ3 est appliqué dans le plan (1). Les incréments de  déformations 
dε1, dε2, dε3 et de distorsions dγ1, dγ2, dγ3 sont associés respectivement aux contraintes 
normales dσ1, dσ2, dσ3 et de cisaillement dτ1, dτ2, dτ3. Comme le montre le tableau III.2, la 
déformation normale ε3 et les distorsions γ1 et γ2 peuvent être exprimés en fonction des 
















           III-10 
avec un est le déplacement relatif normal au plan (3 : oxy) ; ut1 et ut2 sont les déplacements 
relatifs tangentiels dans le plan (3 : oxy) respectivement dans les directions (x) et (y) ; t est 
l’épaisseur de l’interface. 
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III.3.1.2. Réponse élastique 
Rappelons que la réponse élastique utilisée par Fakharian et Evgin (2000) qui est une 
généralisation de la réponse bidimensionnelle (eq. III-1), est décrite par la relation 





















































K         III-11 



























































































       III-12 
Kn et  Kt sont respectivement les rigidités normale et tangentielle, M1 et M2 sont des 
modules élastiques des sables adjacents aux plans (1) et (2) et G3 est le module de 
cisaillement du sable adjacent au plan (1). En remplaçant dans (III-12), les déplacements 






























































































      III-13  
L’introduction du paramètre t dans la matrice de rigidité élastique permet donc de formuler 
la relation incrémentale élastique en contrainte-déformation. Pour simplifier le problème, on 
suppose que la réponse élastique de l’interface est équivalente dans les 3 directions normales 
(M1 = M2 = tKn) et dans les 3 directions de cisaillement (G3 = tKt). On obtient alors :  
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     III-14 
Kn et Kt sont des paramètres du modèle et sont donc les mêmes paramètres utilisés dans la 
plupart des réponses élastiques d’interface bidimensionnelles (eq. III-1 ; III-11) (Desai et 
Fishman 1991; Fakharian et Evgin 2000; De Gennaro et Frank 2002a). De plus, le choix de la 
matrice de rigidité élastique implique un comportement élastique découplé entre les directions 
normales et tangentielles de l’interface. 
III.3.1.3. Fonction de charge 
Le premier et le second invariant du tenseur des contraintes sont respectivement : 
3211I σ+σ+σ=            III-15 
( )2IIIII2IIII2III2 )()()(61J σ−σ+σ−σ+σ−σ=         III-16 
 σI, σII et σII étant les contraintes principales ; le second invariant peut aussi être exprimé en 
fonction des contraintes appliquées dans les directions de l’élément tridimensionnel de 
l’interface. 
( ) 2322212322312212 )()()(61J τ+τ+τ+σ−σ+σ−σ+σ−σ=      III-17 
En vue des développements qui suivent, on définit : 
2JJ =              III-18 
A partir des résultats des essais d’interface, et en analogie avec le critère de rupture de 
Mohr-Coulomb dans le plan de Mohr σn-τ ainsi que le modèle MEPI 2D (F=τ-µσn, eq.III-3), 
une relation linéaire peut être établie entre le premier invariant I1 et le deuxième invariant J. 
La formulation de la fonction de charge devient donc : 
1IJF α−=            III-19 
 Ceci  correspond à la fonction de charge de Drucker-Prager, représentée par un cône de 
base circulaire dans l’espace des contraintes. On peut vérifier que l’angle de frottement 
maximal en compression que le matériau peut avoir selon ce critère est 37 degrés (e.g. Mestat 
1993). Par conséquent, ce critère peut ne pas être très adapté à la modélisation des sables 
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(angles de frottement pouvant dépasser 37 degrés).  Si on considère les résultats d’essais 
disponibles sur les sables, notamment ceux obtenus sur des presses tridimensionnelles, on 
remarque que la trace de la surface de rupture dans le plan déviatorique est proche d’un 
triangle curviligne, sans points anguleux (Hicher et Shao 2002). Par conséquent, la 
généralisation de ce cône pour tenir compte de tous les chemins de contrainte et pour être plus 
proche du critère de Coulomb à la rupture se fait en introduisant l’angle de Lode ϑ , qui est 













333sin =−=ϑ  ; sdetJ3 =  ; ( )δσ−σ= tr31s                              III-20 










































⎛ −σ=    III-21 
L’examen de la fonction de charge utilisée par Desai (1)(1980) pour les joints rocheux, celle 
de Van Eekelen (2)(1980) pour les sables et l’équation (III-19) qui est la généralisation du 









            III-22 
L’expression de la surface de charge en termes d’invariants permet une formulation 
intrinsèque indépendante des axes des coordonnées. Dans le plan des invariants I-J, la surface 
de charge (eq. III-22) se réduit à une droite ayant une pente α et passant par l’origine des axes.  
La fonction d’écrouissage/radoucissement α dépend de la variable d’écrouissage ξp. Cette 
dernière est en général prise égale à la déformation déviatorique associée au second invariant J 
exprimée en (eq. III-32). Une hypothèse ultérieure consiste à admettre que la variable 
d’écrouissage considérée pour ce modèle est la norme des distorsions plastiques. Ceci 
implique que l’écrouissage de l’interface intervient seulement si l’interface est soumise à une 
distorsion : 




















(2)   0)3sin1(pJF n =ϑβ−α−=  
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Un état de contrainte dans l’espace des contraintes principales (σ’I, σ’II, σ’III) est défini par 
la donnée de ξ, ρ et ϑ  (Fig. III.10 a) où ξ représente la composante sphérique sur l’axe 
isotrope donnée par :  
3
I1=ξ              III-24 
ρ et ϑ  représentent la contrainte déviatorique dans le plan déviatorique (σ’1, σ’2, σ’3)  
(Fig. III.10 b) avec  ϑ   angle de Lode (eq. III-20) et ρ donné par :  
 




Figure III-10  Représentation géométrique d’un état de contrainte dans (a) l’espace des contraintes 
principales (b)  le plan déviatorique (Potts et Zdravkovic 1999) 
La fonction de charge (III-22) dans l’espace des contraintes principales est un cône de 
révolution ayant pour axe la droite isotrope (Fig. III.11 b) et pour base un triangle curviligne 
(coupe de la surface de charge dans le plan déviatorique) (Fig. III.11 a). Beaucoup d’auteurs 
ont utilisé cette forme de la surface de charge pour représenter le comportement des sables 
(Lade et Duncan 1975; Matsuoka et Nakai 1985; Desai et al. 1986; Flatebo et Risnes 2001; 
Yang et Elgamal 2004; Aubertin et Lili 2004). Les surfaces sont arrondies en ϑ  = ± 30 degrés 
et ϑ  = 90 degrés. En effet, 0F =ϑ∂
∂  pour ϑ  = −30, 30, 90 degrés.  




         (a)                 (b) 
Figure III-11  Surface de charge du modèle MEPI 3D dans (a)  le plan déviatorique (b) l’espace des 
contraintes principales 
Au cours de la déformation, et quand la fonction d’écrouissage croît, la surface de charge 
s’étend homothétiquement (Fig. III.12 a). Par ailleurs, lorsque la pression de confinement 
moyenne (I1) varie sur l’axe isotrope (trissectrice), la surface de charge, dans le plan 
déviatorique, évolue elle aussi homothétiquement (Fig. III.12 b). 
 
 
            (a)                       (b) 
Figure III-12 Evolution de la surface de charge lorsque (a) la fonction d’écrouissage α (ξp)  varie             
(b) le confinement représenté par I1 varie 
III.3.1.4. Fonction d’écrouissage/ radoucissement 
 
L’écrouissage décrit les étapes intermédiaires entre l’apparition des premières 
irréversibilités et la rupture. Pour les interfaces lâches, l’écrouissage déviatorique est positif ; 
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augmente jusqu’à atteindre une valeur αf de rupture. D’autre part, pour les interfaces denses, 
la valeur de α augmente pour atteindre αf  puis diminue jusqu’à une valeur ultime 
asymptotique αr, ce qui correspond à une réponse d’écrouissage positif suivie d’un 











Figure III-13 Evolution de la fonction d’écrouissage ( )pfξα  
 
En analogie avec la formulation bidimensionnelle (De Gennaro 1999; De Gennaro et Frank 
2002a; De Gennaro et Frank 2005) (eq. III-4), la fonction d’écrouissage positif, supposée de 














ξα−α+α=ξα           III-26 
α0 est un paramètre délimitant la région élastique ; αf est relié à la rupture ; ξp est la 
variable d’écrouissage définie en (eq. III-23) ; A0 contrôle la forme de la fonction 
d’écrouissage ; I1i est la valeur initiale du premier invariant ( )i3i2i1i1I σ+σ+σ=  et p0 est la 
pression de référence égale à 1 kPa. Dans le régime de radoucissement, en analogie avec la 
formulation bidimensionnelle (eq. III-5), l’évolution de la fonction d’écrouissage est 
gouvernée par la relation : 
( ) ( )[ ] pfppfp0rfrp      ;   Chsec)( ξξξ−ξα−α+α=ξα f       III-27 
Ici, αr est un paramètre lié au frottement résiduel de l’interface à l’état ultime 
correspondant aux grands déplacements tangentiels ; C0 contrôle la fonction de 
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radoucissement ; pfξ  correspond à la distorsion plastique au pic de la résistance de 
cisaillement.  
La rotation de la droite due à l’écrouissage déviatorique est fonction des distorsions 
plastiques générées au sein de la couche d’interface au cours du cisaillement. L’écrouissage 
positif correspond donc à une rotation, dans le sens contraire des aiguilles d’une montre, de la 
droite d’équation IJ α=  (eq. III-22) à partir de la position initiale jusqu’à la droite de rupture 
définie par IJ fα= . Le radoucissement se traduit par une rotation dans le sens des aiguilles 
d’une montre de la droite IJ fα=  jusqu’à la droite IJ rα= (Fig. III.14). 










































Figure III-14 Surface de charge et potentiel plastique dans le plan (I-J) 
III.3.1.5. Potentiel plastique et règle d’écoulement 
Le choix pertinent du potentiel plastique Q permet la reproduction du comportement 
contractant-dilatant typique observé durant les essais d’interface (cf. § I.2.2.2). Lors de la 
manifestation des déformations plastiques, les conditions F = 0 et dF = 0 sont simultanément 
vérifiées. La direction et la magnitude des incréments de déformations plastiques à l’interface 
sont données à partir du gradient du potentiel plastique : 
σ∂
∂λ=ε Qdd p             III-28 
Le travail produit quand l’interface se déforme et lorsqu’elle est soumise aux contraintes 
s’écrit : 







ijij JddIddW ε+ε=εσ=           III-29 
Si on considère la contrainte moyenne p et le déviateur q, le travail s’exprime par (Muir 
Wood 1990) : 
( )




































   III-30 
On veut exprimer le même travail à l’aide des invariants utilisés I1 et J (eq. III-15 et III-18) 











Ip ε+ε=ε+ε=⇒==      III-31 
La combinaison des équations (III-30) et (III-31) permet d’écrire : 

















              III-32 






























∂λ=γγγεεε   III-33 





























v            III-34 
où dλ est le multiplicateur plastique. 
Le potentiel plastique choisi dérive, d’une part, de celui utilisé pour MEPI 2D (III-6) basé 
sur le modèle Cam-Clay et, d’autre part, du potentiel du modèle Cam Clay généralisé dans 
l’espace des contraintes principales utilisant les invariants (e.g. Potts et 
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⎛ ⎞⎜ ⎟= + =⎜ ⎟⎝ ⎠
. L’expression choisie intègre, de plus, l’angle de 
Lode, utilisé dans la fonction de charge (III-22), afin d’assurer la compatibilité entre la 
fonction de charge et le potentiel plastique. Par conséquent, le potentiel plastique de 









⎛α+=                                                          III-35 
où αc est la pente de la droite caractéristique qui définit le passage de la contractance à la 
dilatance, ce qui correspond à la condition de déformation volumique plastique nulle à 
l’interface. En considérant de plus le potentiel passant par l’origine (I1 = 0, J = 0), on peut 










⎛α+=                     III-36  
L’incrément de déformation plastique volumique dεvp calculé à partir de (eq. III-32) et 















∂λ=ε                             III-37 
Il est clair que cette expression de l’incrément de déformation volumique fait ressortir 
l’existence de la contractance (α< αc) et la dilatance (α>αc). Cependant, elle ne contient pas 
la condition de cisaillement à volume constant à l’état ultime (grands déplacements 

























ϑβ−  prend une valeur différente de zéro pour une contrainte 
donnée. Par conséquent, le taux de dilatance aux grandes déformations de cisaillement de 
l’interface tend vers une valeur constante. De ce fait, le modèle ne permet pas de reproduire la 
stabilisation de la dilatance à l’état ultime (D = 0). Afin de reproduire ce phénomène, une 
forme modifiée du potentiel plastique est proposée.  Pour cela, examinons la condition qui 
permet la saturation de la  dilatance, d’après (eq. III-38) cette condition est réalisée si 
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( ) 00Du ct →α−α⇒→⇒∞→          III-39 
De plus à partir de  (eq. III-27), on sait qu’à l’état ultime : 
rtu α→α⇒∞→            III-40 
Donc la condition (III-39) n’est réalisée que si 
rc α→α            III-41 
De ce fait, la condition de dilatance stabilisée à l’état ultime n’est satisfaite que si le 
coefficient relatif à l’état caractéristique αc tend vers αr à l’état ultime. Ceci traduit une 
évolution des régions de contractance et de dilatance en accord avec la constatation qu’une 
interface dense dilate au cours du cisaillement donnant lieu à une structure plus lâche et que 
l’inverse se produit pour une interface lâche (densification) (Fig. III.14). Le paramètre αc 
n’est donc pas constant durant la déformation mais est fonction de la norme des distorsions 
plastiques ξp (variable d’écrouissage). Une expression étendue de αc, par analogie au modèle 















Bhsec1)(        III-42 
Dans cette expression, αc0 donne la mobilisation du frottement pendant le cisaillement à 





I  rend compte de la diminution de la dilatance aux niveaux de confinement élevés 
(exprimés par I1). Sur la figure (III.14) on trace dans le plan des invariants I et J, l’évolution 
de la fonction de charge ainsi que du potentiel plastique.  
Expérimentalement, on observe que le déplacement normal un se stabilise ( 0D → ) pour 
les grands déplacements tangentiels. Dans le présent modèle tridimensionnel, seule la 













v  aux grands 
déplacements tangentiels ( )∞→tu . Afin d’assurer la compatibilité avec les observations 
expérimentales en 2D, on choisit de faire l’hypothèse y compris en 3D, que les déformations 
plastiques sont isotropes, ce qui permet, notamment d’assurer 0d
tu
p
3 ⎯⎯ →⎯ε ∞→ . Par conséquent, 
dans ce qui suit, nous supposons que la variation de la déformation plastique dans les trois 
directions normales à l’interface s’exprime par : 


























       III-43 
Le potentiel plastique devrait être redéfini sur la base de la relation (III-43). Par 
conséquent, la stabilisation des déformations normales à l’interface ainsi que celle de la 
déformation volumique totale pour les grandes distorsions sont vérifiées par le modèle. 
III.3.2. Reproduction des essais d’interface bidimensionnels à l’aide de MEPI 3D 
Les essais d’interface typiques qui existent dans la littérature appliquent à l’interface des 
chargements "bidimensionnels", c'est-à-dire que seules les contraintes normale et de 
cisaillement sont imposées (où contrôlées). Pour valider le modèle tridimensionnel sur des 
essais d’interface typiques, des hypothèses sont nécessaires. Les analogies entre σn-σ3 et un-ε3 
d’une part et entre τ-τ1 et ut-γ1 d’autre part sont évidentes (Tab. III.2). Pour les contraintes σ1 
et σ2 (Fig. III.9), on admet ici qu’elles sont reliées à la contrainte normale à l’interface σn = σ3 
par la condition K0, avec K0 donné par la formule de Jaky (K0=1-sinφ’), où φ’ est l’angle de 
frottement interne du sable adjacent à l’interface. Quant à τ2 et τ3, elles sont négligées dans les 
essais d’interfaces bidimensionnelles car le cisaillement se fait dans une seule direction 
(Fig. III.15). Le tableau III.3 résume les principales hypothèses concernant les contraintes et 
les déformations à l’interface pour prédire les essais de cisaillement d’interface à l’aide du 
modèle MEPI 3D. La première ligne du tableau résume ce qu’impose l’essai d’interface 
bidimensionnel comme contraintes et déformations. Ensuite, le tableau résume les différentes 
hypothèses sur les contraintes et les déformations de l’interface nécessaires pour simuler avec 
MEPI 3D les essais d’interface à contrainte normale constante "CNC" (BCDM, par exemple), 
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Figure III-15 Passage de l’interface 2D à l’interface 3D 
A noter que, pour prédire les essais d’interface, les conditions aux limites considérées dans 
le tableau III.3 concernent par hypothèse, un échantillon d’interface loin des bords de la boîte. 
Pour cette raison, les déformations ε2 et ε3 ne sont pas considérées nulles. Elles varient au 
cours de l’essai, lorsqu’on impose les contraintes correspondantes constantes aux bords. Pour 
valider le modèle 3D sur les essais d’interface, les courbes tracées sont celles qui résultent des 
essais typiques bidimensionnels d’interface à savoir (ut, τ), (ut, un) pour les essais à "CNC" et  
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III.3.3. Définition et détermination des paramètres 
Une fois la formulation développée, les paramètres du modèle doivent être spécifiés sur la 
base des résultats expérimentaux disponibles. Le modèle contient 10 paramètres pour le 
régime avec écrouissage positif (Kn, Kt, α0, αf, αc0, A0, B0, n, β et t) et 13 paramètres si le 
modèle prévoit également le radoucissement. Les paramètres en plus sont αr, εtf et C0. La 
valeur de t (épaisseur de l’interface) est supposée proportionnelle au D50 du milieu granulaire, 
p0 est la pression de référence (égale à 1 kPa). La valeur de I1i est donnée par les conditions 
initiales de l’essai (I1i = σ1i+σ2i+σ3i) avec σ3i = σni, σ1i = K0.σni, σ2i = K0.σni (Tab. III.3). Pour 
déterminer les autres paramètres, les résultats des essais d’interface typiques à "CNC" sont 
utilisés. 
III.3.3.1. Paramètres élastiques Kn et Kt 
Les rigidités normale et tangentielle Kn et Kt sont données dans la matrice constitutive  
(III-14). On  suppose que ces rigidités sont les mêmes que celles utilisés pour les modèles 
bidimensionnels (eq. I-1) (Sharma et Desai 1992; Navayogarajah 1992 ; Mortara 2001; De 
Gennaro et Frank 2002 ; Hu et Pu 2004). Kt est déterminée à partir de la valeur de la rigidité 
sécante de la courbe (ut, τ)  résultante d'un essai de cisaillement d’interface. En effet, cette 
rigidité correspond à un déplacement ut0 relatif à la mobilisation de la moitié de la résistance 
au cisaillement au pic. Kn est déterminée à partir des essais triaxiaux à compression isotrope 
effectués sur le même sable (De Gennaro 1999) ou bien fixé arbitrairement à partir de Kt et 
généralement prise égale à 2 fois la valeur de Kt (Bencheikh 1991 ; Sharma et Desai 1992). 
III.3.3.2. Paramètre αf 
Pour les modèles tridimensionnels de massif ayant une fonction de charge de la même 
forme que (III-22),  à la rupture, α est fonction de sinφ’, avec φ’ l’angle de frottement interne 
du matériau (e.g. Van Eekelen 1980 ; Collin et al. 2002). Pour notre modèle d’interface, à la 





δ=α=α            III-45 
avec δ’ angle de frottement de l’interface déterminé à partir des essais typiques d’interface 








p1tan'            III-46 
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 τp est la contrainte de cisaillement maximale (à la rupture) sur la courbe (ut, τ) et σni est la 
contrainte normale initiale. Connaissant δ’, on peut déduire αf  à l’aide de la relation (III-45). 
III.3.3.3. Paramètres n et β 
La valeur du paramètre n donne le type de surface de charge et assure sa convexité. Van 
Eekelen (1980) a comparé quelques modèles tridimensionnels qui utilisent la 
quantité n)3sin1( ϑβ−  dans l’expression de la fonction de charge et conclut que les modèles 
avec n = 1/2 et n = -1 (Gudehus 1973 ; Zienkiewicz et Pande 1977, cités par Van 
Eekelen 1980) ne donnent pas une représentation réaliste et convexe de la surface F. Le 
modèle de Lade et Duncan (1975) avec n = -1/4 a toujours F convexe et donne des résultats 
raisonnables ; quant au modèle de Van Eekelen avec n = -0,229, F est convexe la plupart du 
temps et peut représenter le comportement de la plupart des sables. La valeur n = -0,229 
suggérée par Van Eekelen (1980) est retenue ici pour le modèle tridimensionnel de l’interface. 
Pour cette valeur et en utilisant le postulat de stabilité de Drucker, on a : 
( )( ) 0n 113pour   n91n1 n13421
11










     III-47 
La surface de charge dans le plan déviatorique (Fig. III.11 a) est convexe si 79,0≤β . Le 
paramètre β contrôle la forme de la surface de charge dans le plan déviatorique. A la rupture, 





=               III-48 
A partir de la valeur du rapport k en (eq. III-48) et ϑ3sin  (eq. III-20) déterminés 
















          III-49 
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III.3.3.4. Paramètres α0  et αc0 




δ=α ; avec δ’0 
valeur minimale de l’angle de frottement d’interface délimitant le domaine élastique linéaire. 
Lors d’un essai de cisaillement, le paramètre αco est défini à partir de (III-22) lors du passage 





ϑβ−=α            III-50 
I1 est déterminé en appliquant les caractéristiques K0 à σ2 et σ3 (Tab. III.3) ; I1 reste 
constant pendant l’essai "CNC". Les termes ( )n3sin1 ϑβ−  et Jc (second invariant) sont 
calculés aux points A et B de passage contractance-dilatance respectivement dans le cas d’un 
essai "CNC" ou "VC" (Fig.III.16).   
 
Figure III-16 Détermination du paramètre αco (a) Essai à "CNC" (b) Essai à "VC" 
Notons que le changement de signe de un se fait pour le même déplacement tangentiel que 
le changement de signe de εv rendant compte de la phase caractéristique pour le modèle 3D 
dans la courbe. En effet, à partir de (eq. III-10) et (eq. III-37), on obtient la relation qui montre 
que εv est proportionnel à un : 
nv ut
3=ε            III-51 
Finalement, à partir des courbes (ut, un) et (ut, J), αco peut être calculé en utilisant (III-50). 
III.3.3.5. Paramètres A0 et B0 
Le paramètre A0 est utilisé dans l’expression d’écrouissage hyperbolique α(ξp) dans 
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déviatorique de la fonction de charge F. En dérivant J à partir de (III-22), sachant que I1 = I1i 
est constant pour les essais "CNC", on peut écrire : 




























ξα=ξ     III-52 




p =γ=ξ et J déterminé par (eq. III-17) et (eq. III-18). La valeur de A0 peut être 
déterminée en imposant la continuité de la valeur de la tangente initiale à la courbe 
expérimentale avec la valeur tangente analytique pour ξp = 0. La tangente initiale à la courbe 






















=         III-53 
 Finalement le paramètre A0 est donné par  





A ϑβ−α−α=          III-54 
Quant au paramètre B0, il contrôle dans (eq. III-42) le taux de stabilisation de la dilatance 
envisagé par le modèle pour les réponses expérimentales. Ce paramètre est obtenu à partir de 
calages avec les courbes expérimentales.  
Le tableau III.4 récapitule la détermination des 10 paramètres du modèle MEPI 3D en 
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Tableau III-3 Synthèse sur la détermination des paramètres de MEPI 3D et analogies avec MEPI 2D 
Paramètres 
de MEPI 3D 
Analogie avec 
MEPI 2D 
Détermination dans MEPI 3D 
Kn Kn Kn = 2Kt  
Kt Kt 





τ= Kt ; ut0 
relatif à la mobilisation de la moitié de la résistance au 





δ=α ; δ’0 valeur minimale de l’angle de frottement 


















ϑβ−=α  ; valeurs au passage 
contractance-dilatance 





A ϑβ−α−α=  
B0 B Calage 
t t t = 10D50 
n - n = -0,229 
β - 















III.3.4. Analyse de sensibilité des paramètres 
Afin de pouvoir quantifier l’effet des différents paramètres sur la réponse du modèle MEPI 
3D, une étude paramétrique est effecuée à partir d’un jeu de paramètres donné. Pour chaque 
paramètre, à partir de sa valeur de référence, on a considéré un pourcentage de perturbation de 
±30%. Ensuite, l’effet de cette perturbation a été évalué en terme d’évolution des courbes 
typiques déduites d’essais de cisaillement d’interface (ut, τ), (ut, un) et (ut, σn). Le jeu de 
paramètres utilisé pour le modèle avec écrouissage positif est donné dans le tableau III.5. Les 
contraintes initiales normales appliquées à l’interface sont σ1 = σ2 = 60 kPa et 
σ3 = σn = 150 kPa. Des simulations du modèle MEPI 3D à contrainte normale constante 
"CNC" et à volume constant "VC" suivant les hypothèses du tableau III.3 ont été réalisées. 
Tableau III-4 Jeu de paramètres utilisé pour l’étude paramétrique 
 
Kn(kPa) Kt(kPa) α0 αf αc0 A0 B0 n β t(mm) 
6.105 3.105 0,17 0,42 0,30 0,0001 0,0078 -0,229 -0,5 3 
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III.3.4.1. Influence des paramètres Kn et Kt 
Les variations de Kn à contrainte normale constante "CNC" (Fig. III.17) n’ont d’effet ni sur 
les courbes de cisaillement ni sur l’évolution du déplacement normal. Par contre, l’influence 
de Kn est très importante dans les essais à volume constant "VC". Dans ce cas, le modèle 
fournit des courbes plus raides à l’origine et des valeurs de résistance au cisaillement maximal 





















































































































Figure III-18 Effet du paramètre Kn : test à volume constant (VC) 
La même tendance est observée pour la contrainte normale σn en fonction du déplacement 
tangentiel. Le comportement contractant et dilatant est amplifié avec une augmentation de Kn 
(Fig. III.18).  
D’autre part, les courbes à CNC (Fig. III.19) et à VC (Fig. III.20) ne sont pas très sensibles 
à la variation de Kt. 
 
 



















































































































Figure III-20 Effet du paramètre Kt: Test à volume constant (VC) 
III.3.4.2. Influence des paramètres α0, αf  et A0 
Le paramètre α0 a une influence très faible sur l’évolution de la contrainte de cisaillement 
et du déplacement normal à CNC. Cette influence est plus prononcée pour les tests à VC 
(Fig. III.21). 
La variation de αf a un effet sur la valeur maximale de la contrainte de cisaillement que ce 
soit à CNC ou à VC. De plus, une augmentation de αf diminue la contractance pour les petits 
déplacements tangentiels (diminution de un à CNC et de σn à VC) et augmente la dilatance 
pour les grands déplacements tangentiels (augmentation de un à CNC et de σn à VC) 
(Fig. III.22 ; Fig. III.23). 
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Déplacement tangentiel ut (mm)
Référence α0 = 0,17
Perturbation +30%
 


























Déplacement tangentiel ut (mm)
Perturbation -30%































Référence αf = 0,42
Perturbation +30%
 



























Déplacement tangentiel ut  (mm)
Perturbation -30%























Déplacement tangentiel ut (mm)
Disturbance -30%
Reference αf = 0,42
Disturbance +30%
 
Figure III-23  Influence du paramètre αf : test à volume constant (VC) 
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D’autre part, l’augmentation de A0 a pour effet la diminution de la rigidité de la partie 
initiale de la courbe de mobilisation de cisaillement (ut,τ). Cet effet est plus visible lors du 
cisaillement à VC (Fig. III.25) plus que dans le cas du cisaillement à CNC (Fig. III.24). De 
























Déplacement tangentiel ut (mm)
Perturbation -30%





















































Déplacement tangentiel  ut (mm)
Perturbation -30%


























Référence Α0 = 0,0001
Perturbation +30%
 
Figure III-25 Influence du paramètre A0 : test à volume constant (VC) 
III.3.4.3. Influence des paramètres αc0 et B0 
La contractance est influencée par le paramètre αc0. En effet, elle est amplifiée avec 
l’augmentation de ce paramètre. Ce fait est observé sur la courbe (ut, un). Par contre, il n y a 
pas d’influence du paramètre sur les courbes (ut, τ) à CNC (Fig. III.26). A VC, la variation de 
αc0 influence l’évolution des courbes (ut, σn) mais aussi (ut, τ) (Fig. III.27). 
 

























Déplacement tangentiel ut (mm)
Perturbation -30%



























Référence αc0 = 0,3
Perturbation +30%
 






















































Figure III-27 Influence du paramètre αc0 : Test à volume constant (VC) 
Quant au paramètre B0, il est donné dans l’expression d’évolution de αc ; il est introduit 
pour régulariser le taux de stabilisation de la dilatance à l’état critique. Son influence est 
négligeable dans la mobilisation de la contrainte de cisaillement à CNC (Fig. III.28). Par 
contre, une diminution de B0 retarde la stabilisation de la dilatance pour les grands 
déplacements tangentiels ce qui correspond à un comportement plus dilatant de l’interface. A 
VC, la même sensibilité sur le comportement volumique est obtenue avec, en plus, une 
influence sur la mobilisation de la contrainte de cisaillement qui est une conséquence directe 
de la variation de la contrainte normale (Fig. III.29). 
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Déplacement tangentiel ut (mm)
Perturbation  -30%
Perturbation B0 = 0,0078
Perturbation  +30%
 





























































Figure III-29 Influence du paramètre B0 : test à volume constant (VC) 
III.3.4.4. Influence des paramètres β, n  et t 
Le paramètre β n’a pas une influence significative sur la mobilisation de la contrainte de 
cisaillement. Cette petite influence est due à la variation de l’expression n)3sin1( ϑβ− . Le 
comportement volumique n’est pas non plus très sensible aux variations de β (Fig. III.30). 
 D’autre part, le paramètre n a été fixé pour le modèle d’interface n=-0,229. Sa variation de 
± 30% n’a pas d’effet significatif sur le comportement de l’interface. 
Enfin, la perturbation du paramètre t a un effet différent pour le modèle MEPI 3D que pour 
le modèle MEPI 2D. En effet, dans le modèle bidimensionnel, l’épaisseur de l’interface 
intervient dans la fonction d’écrouissage (eq. III-4) et dans la loi d’évolution de µc dans le 
potentiel plastique (eq. III-7) et ce pour avoir des homogénéités entre les grandeurs physiques, 
puisque la variable d’écrouissage est un déplacement qui a la même unité que l’épaisseur t. 
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Dans le modèle tridimensionnel, les expressions analogues de la fonction d’écrouissage (eq. 
III -26) et de l’évolution de αc (eq. III-42) ne font pas intervenir l’épaisseur de l’interface, car 
la variable d’écrouissage est une déformation sans unités. Par contre, t intervient dans la 
matrice d’élasticité qui intervient dans la correction des contraintes. De ce fait à CNC, la 
perturbation de l’épaisseur de l’interface t n’a pas une influence significative sur l’évolution 
de la mobilisation de la contrainte de cisaillement (Fig. III.31). Cet effet de la perturbation de 
t est prononcé dans les essais à VC, puisque les contraintes normales peuvent changer de 
valeur. L’influence de t sur les contraintes appliquées à l’interface se traduit en particulier, par 
une perturbation de la courbe de mobilisation de la contrainte de cisaillement et de la courbe 
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Déplacement tangentiel ut (mm)
Perturbation -30%




























Déplacement tangentiel ut (mm)
Perturbation -30%
Référence t = 0,003
Perturbation +30%
 
Figure III-31 Influence du paramètre t : Test à contrainte normale constante (CNC) 
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Déplacement tangentiel ut (mm)
Perturbation -30%
Référence t = 0.003
Perturbation +30%
 
Figure III-32 Influence du paramètre t : test à volume contant (VC) 
En résumé, l’influence de la perturbation de la plupart des paramètres à "CNC" et  à "VC" 
est analogue pour le modèle 2D et 3D sauf pour le paramètre t. 
III.3.5. Programmation du modèle et résolution du système non linéaire 
Le modèle MEPI 3D a été programmé dans un code de calcul en Fortran. L’intégration 
numérique du problème mécanique en comportement non linéaire est réalisée pas à pas en 
utilisant la méthode d’Euler implicite. En effet, partant d’un état de contrainte sur la surface 
de charge (F = 0) et pour un même incrément de chargement, lorsque l’écrouissage évolue, le 
nouvel état de contrainte ne se trouve pas nécessairement sur la nouvelle surface de charge. 
De ce fait, la contrainte doit être corrigée de façon à la ramener sur la surface de charge 
(F = 0). Une des façons de le faire est d’utiliser une correction avec schéma de retour 





∂Q   
pour améliorer le taux de convergence (Fig. III.33) (Ortiz et Popov 1985 ; Potts et Gens 
1985 ; Crisfield 1991 ; Alawaji et al. 1991 ; Abbo et Sloan 1993, De Borst 1995 ; De Gennaro 
et al. 2002a).  
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Figure III-33 Algorithme d’intégration des contraintes,  dit "Return mapping" 
 
Une fois le problème élastoplastique incrémental résolu, la matrice de rigidité  






















































−=−=    III-55
  
avec eK  la matrice de rigidité élastique (eq. III-14),  H est le module d’écrouissage exprimé 
par : 














Etape 2 : Vérification du début de plasticité ( )( ) 0,F pn1n0 ≤ξασ +  
Oui : Sortie 
 



























































Etape 5 : Vérification de la convergence (i=itération) ( )( ) ( )( )p 1n1n14p 1n1n1i ,F10,F ++−+++ ξασ≤ξασ   
Sinon retourner à l’étape 3 
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III.3.6. Validation du modèle : Comparaison entre les prévisions du modèle et les 
résultats expérimentaux 
Pour vérifier le fonctionnement du modèle, on a procédé à la simulation de certains essais 
de cisaillement sol-structure sur des chemins de sollicitation à contrainte normale constante 
"CNC" et à rigidité normale constante "RNC". Les prévisions qui correspondent aux résultats 
expérimentaux, à savoir les courbes (ut, τ) et (ut, un) pour les essais "CNC" et  (ut, τ), (ut, σn), 
(σn, τ) pour les essais "RNC", seront examinées. Pour chaque essai, les caractéristiques 
physiques du sable sont décrites dans le tableau III.6 et les paramètres utilisés pour la 
simulation déterminés par la procédure du paragraphe III.3.3 sont récapitulés dans le tableau 
III.7. Lorsque les résultats expérimentaux présentent un pic de contrainte de cisaillement, on 
utilise le modèle MEPI 3D avec radoucissement (13 paramètres) sinon le modèle avec 
écrouissage simple est utilisé (10 paramètres). 
Tableau III-5 Caractéristiques physiques des sables analysés 












Sable γs(kN/m3) emax emin D50 CU 
Fontainebleau 26,7 0,94 0,54 0,23 1,78 
Sydney 26,5 0,84 0,54 0,3 2 
Silica - - - 0,6 - 
Toyoura - 0,92 0,62 0,24 1,42 
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Tableau III-6 Paramètres constitutifs du modèle numérique pour reproduire les essais de cisaillement 
d’interface  
III.3.6.1. Essais à contrainte normale constante 
Pour valider le modèle d’interface tridimensionnel, on a d’abord considéré des essais de 
cisaillement à contrainte normale constante. Des essais d’interface à la boîte de cisaillement 
direct modifiée "BCDM" ont été examinés (De Gennaro 1999). La procédure de 
détermination des paramètres décrite au paragraphe III.3.3 a été retenue. Les essais ont été 
réalisés sur un sable lâche de Fontainebleau (ID=0,46), à contrainte normale constante 
σn = σ3 = 25 kPa, 50 kPa, 100 kPa et 200 kPa. Pour toutes les prévisions, et en suivant la 
procédure du tableau III.3, les contraintes normales appliquées dans les plans (1) et (2) sont 
σ1 = K0.σ3 et σ2 = K0.σ3 (K0 = 1-sinφ’ ; φ’ = 36,5 degrés – cf. chapitre II). De ce fait, le 
premier invariant évalué pour les 4 essais vaut I1 = 45 kPa, 90 kPa, 181 kPa et 362 kPa. La 
mobilisation du cisaillement ainsi que celle du déplacement normal à l'interface sont tracées 
en fonction du déplacement tangentiel et comparées avec succès aux résultats expérimentaux 
sur la figure III.34.  
Sable Fontainebleau (De Gennaro 1999) 
Sydney  (Tabucanon
et Airey 1992) 
Silica (Fakharian 





 (ID=0,15) (ID=0,96) 
Kn (kPa) 4,6.105 2.106 1.106 6.106 1.106 
Kt (kPa) 11.105 1.105 5.105 1.106 3.105 
α0 0,15 0,17 0,17 0,13 0,22 
αf 0,4 0,4 0,6 0,53 0,53 
αr 0,4 0,4 0,4 0,37 0,42 
αc0 0,35 0,3 0,3 0,19 0,3 
A0 0,0008 0,0001 0,0001 0,0002 0,00005 
B0 0,02 0,01 0,01 0,023 0,02 
C0 - - 0,03 0,06 0,02 
εfp (mm) - - 0,15 0,12 0,3 
β -0,7 -0,2 -0,2 -0,2 -0,1 
n -0,229 -0,229 -0,229 -0,229 -0,229 
t (mm) 2 3 3 6 3 
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Figure III-34 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : essais 
d’interface à "CNC"  à la boîte de cisaillement direct modifiée  De Gennaro (1999) 
Nous avons considéré également les expérimentations de Tabucanon et Airey (1992). Les 
essais sont réalisés dans une boîte de cisaillement direct modifiée sur des échantillons de sable 
silteux de Sidney et en utilisant une interface rugueuse. Les essais ont été menés à  contrainte 
normale constante σ1 = 150 kPa ; ce qui correspond à un premier invariant constant 
I1 = 278 kPa (φ’ = 35 degrés). Par ailleurs, les auteurs ont considéré deux densités différentes : 
ID = 0,15 (sable lâche) et ID  = 0,96 (sable dense). Les résultats des simulations numériques 
sont donnés sur la figure III.35. Les courbes de cisaillement en fonction du déplacement 
tangentiel et celles du déplacement normal un en fonction du déplacement de cisaillement ut 
sont comparées aux résultats expérimentaux pour les deux cas de sable dense et lâche. Les 
prévisions sont satisfaisantes ; en effet, la mobilisation de cisaillement est bien  simulée et le 
radoucissement est bien reproduit par le modèle. Quant au comportement volumique, on 
remarque que le modèle reproduit bien le comportement expérimental : la contractance est 
plus prononcée pour l’interface lâche alors que le comportement dilatant est prédominant pour 
l’interface dense. 
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Figure III-35 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : essais 
d’interface à contrainte normale constante "CNC"  à la boîte de cisaillement direct modifiée de 
Tabucanon et Airey (1992) 
Les données expérimentales de Fakharian et Evgin (1996) relatives à des essais d’interface 
avec cisaillement simple, à l’aide d’un appareil particulier développé par les auteurs, 
(l’appareil de cisaillement simple tridimensionnel cyclique, C3DSSI) ont également été 
exploitées. La différence entre cet appareil et la BCDM est que, pour le C3DSSI, la boîte est 
munie de petits plateaux en aluminium de 2 mm d’épaisseur qui se déplacent de part et 
d’autre. De ce fait, les déformations latérales de l’échantillon, et donc de l’interface, ne sont 
pas empêchées comme pour le cas de la boîte de cisaillement. Ceci dit, on a considéré ici pour 
les deux simulations (cisaillements direct et simple), des déformations latérales qui varient, 
car l’échantillon d’interface testé est supposé  loin des bords. Ci-dessous, nous présentons les 
résultats des simulations numériques pour un essai d’interface à contrainte normale constante 
σn = 100 kPa (I1 = 194 kPa, φ’ = 32 degrés) entre du sable dense (ID = 0,88) et de l’acier 





























































            
Figure III-36 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : essais 
d’interface à contrainte normale constante "CNC" au C3DSSI, de Fakharian et Evgin (1996) 
Enfin, on a considéré des essais d’interface à la boîte de cisaillement direct élaborés par 
Mortara (2001) et Ghionna et Mortara (2002). Il s’agit d’essais à contrainte normale constante 
égale à 100, 200 et 300 kPa (I1 =.180 ; 360 ; 540 kPa ; φ’ = 37 degrés). On a choisi les essais 
sur du sable dense de Toyoura (ID = 0,85) qui est en interaction avec un plateau en aluminium 
rugueux (Rp = 60 µm). La mobilisation expérimentale de la contrainte de cisaillement en 
fonction du déplacement tangentiel est comparée avec les prévisions. Les résultats des 






























Figure III-37 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : essais 
d’interface à contrainte normale constante  "CNC"  à la BCDM, de Mortara (2001) 
A partir des résultats des essais à CNC, on observe l’influence des contraintes de 
confinement à l’interface. En plus de la contrainte normale σ3, l’influence des autres 
contraintes σ1 et σ2(= K0σ3) se traduit par celle du premier invariant I1(=σ1+σ2+ σ3). Plus I1 
est grand, plus la résistance au cisaillement est grande (Fig. III.34 a ; III.37) et moins le 
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comportement est dilatant (Fig.III.34 b). On note que la variation du volume global se 
comporte de la même manière que celle du déplacement  normal à l’interface (eq. III-51). 
III.3.6.2. Essais d’interface à rigidité normale constante 
Pour valider le modèle sur d’autres modes de chargement, on a considéré des essais à 
rigidité normale constante à l’aide de l’appareil CNSDSA (Contstant Normal Stiffness Direct 
Shear Apparatus) développé par Mortara (2001). Les essais à rigidité normale constante 
"RNC" représentent une situation intermédiaire entre les essais à contrainte normale constante 
et les essais à volume constant. La prévision consiste à appliquer un premier invariant initial 











σ= et ce, en imposant à 
chaque incrément dσ3 = dσn = KN.dε3. L’interface est alors cisaillée en imposant des 
incréments de distorsion.  
Le premier essai d’interface à "RNC" simulé est un essai de cisaillement simple à la 
C3DSSI, réalisé par Fakharian et Evgin (1996) sur la même interface que pour les essais 
"CNC" (sable siliceux dense - acier rugueux). Deux essais ont été effectués avec les mêmes 
conditions initiales (σni = σ3i = 100 kPa, I1i = 194 kPa) et en imposant deux rigidités normales 






σ= = 400 et 800 kPa/mm, ce qui correspond à nN K.tK = = 2400 kPa et 4800 kPa 
puisque t = 6 mm. Les paramètres utilisés ici sont ceux déterminés pour l’essai à  "CNC " 
(Tab. III.7). La contrainte de cisaillement, la contrainte normale ainsi que le chemin de 
contrainte sont représentés par le modèle 3D (Fig. III.38). Leurs simulations sont en bon 
accord avec les essais expérimentaux. Quant au déplacement normal, il sous-estime les 
valeurs expérimentales.  
Finalement, la validation du modèle est établie sur les essais de cisaillement direct "RNC" 
à l’appareil CNSDSA effectués par Mortara (2001) entre du sable dense de Toyoura 
(ID = 0,85) et de l’aluminium rugueux. L’appareil a le même principe qu’une boîte de 
cisaillement direct modifiée. La partie inférieure de la boîte est remplacée par de l’aluminium 
rugueux. Les essais de cisaillement sont alors réalisés entre le sable de Toyoura et de 
l’aluminium rugueux. Il s’agit d’appliquer, comme la simulation précédente, une contrainte 
normale initiale,  imposer une rigidité normale constante et cisailler. L’interface est sollicitée 
sous une contrainte normale initiale égale à σ3i = 100 kPa ; σ3i = 200 kPa ; σ3i = 300 kPa 
(I1i=180 kPa, 360 kPa et 540 kPa). Pour chaque contrainte normale initiale, sont appliqués 3 
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rigidités normales constantes Kn = 500 kPa/mm ; Kn = 1000 kPa/mm et Kn = 2000 kPa/mm. 
Les rigidités appliquées dans le modèle sont déterminées en multipliant ces dernières rigidités 
par  l’épaisseur de l’interface (t = 3 mm), car le modèle utilise des contraintes et des 
déformations. De ce fait, les rigidités normales constantes introduites dans le programme sont  
KN = 1500 kPa, 3000 kPa et 6000 kPa. On présente sur la figure III.39 les comparaisons entre 
les simulations numériques et les expérimentations des courbes d’évolution de la contrainte de 
cisaillement et de la contrainte normale à l’interface, en fonction du déplacement tangentiel, 
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Figure III-38 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : essais 
d’interface à rigidité normale constante (K= Kn=400 et 800 kPa/m) à la C3DSSI, de  
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Figure III-39 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : Essais 
d’interface à rigidité normale constante (K =Kn= 500, 1000 et 2000 kPa/m) à la CNDSA, de Mortara 
(2001) (a) σni = 100 kPa ; I1i=180 kPa (b) σni = 200 kPa ; I1i=360 kPa (c) σni = 300 kPa ; I1i=540 kPa 
III.3.6.3. Validation du modèle par essais à la chambre d’étalonnage 
Une validation du modèle a été faite sur un autre type d’essais, à savoir les essais à la 
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sable moyennement lâche (ID = 0,46) soumis à σv0 = σr0 = 100 kPa, σv0 étant la contrainte 
verticale et σr0 la contrainte radiale. Durant le chargement du pieu modèle à déplacement 
contrôlé, un manchon de frottement permet de mesurer la contrainte de cisaillement au fût du 
pieu. En considérant un échantillon d’interface élémentaire près du manchon de mesure, des 
hypothèses sont introduites pour prévoir le cisaillement expérimental au fût du pieu grâce au 
modèle d’interface avec des chemins de contrainte tridimensionnels. En effet, durant l’essai 
de chargement, on suppose que l’interface locale est soumise à une rigidité normale constante 
donnée par le massif de sable bien que l’échantillon de sable autour du pieu modèle dans la 
chambre d’étalonnage soit soumis à un confinement isotrope. La rigidité normale radiale, de 
type pressiométrique, est calculée en fonction du module de cisaillement G et du diamètre D 
du pieu modèle (Boulon et al. 1986 ; Mortara 2001) : 
D
G4K n =             III-56  
De ce fait, la rigidité normale constante vaut Kn = 2600 MPa/m et puisque l’épaisseur de 
l’interface est t = 2 mm, la rigidité utilisée par le modèle est KN = t.Kn = 5200 kPa. D’autre 
part, la contrainte normale initiale appliquée à l’interface est différente de celle appliquée sur 
l’échantillon de sable autour du pieu (σne = 100 kPa). En effet, l’épaisseur de l’échantillon 
autour de l’interface n’est pas négligeable (égale à 52,4 cm). En utilisant la solution générale 
de Lamé (Fig. III.40) citée par Frih (2005), et en l’appliquant à la chambre d’étalonnage, la 
contrainte normale à l’interface avant l’essai de cisaillement est exprimée en fonction de la 








ν−α=σ          III-57 









à 27 dans la chambre d’étalonnage, ν est le cœfficient de Poisson pris égal à 0,35. On obtient 
une contrainte normale initiale à l’interface égale à σni = 1,3σne = 130 kPa. Ainsi,  
σ1i = σ2i = (1−sinφ’).σni = 53 kPa et I1i = 236 kPa. Finalement, les paramètres utilisés pour 
cette simulation sont ceux utilisés pour l’essai sur l’interface sable de Fontainebleau-acier 
"CNC" résumés dans le tableau III.7.  





Figure III-40 Analogie entre la chambre d’étalonnage et un tube épais : application de la solution 
générale de Lamé 
L’essai de chargement du pieu modèle est simulé localement  pour l’interface comme un 
test de cisaillement à rigidité normale constante, avec un premier invariant initial calculé. La 
contrainte de cisaillement mesurée au fût du pieu est comparée aux simulations numériques ; 
les résultats de la mobilisation de la contrainte de cisaillement sont satisfaisants (Fig. III.41). 
Quant à la contrainte normale à l’interface, elle est seulement prédite par les simulations car 



























































Figure III-41 Comparaison des simulations de MEPI 3D avec les résultas expérimentaux : essai de 
chargement d’un pieu modèle en chambre d’étalonnage (De Gennaro 1999) 
III.3.7. Formulation du modèle MEPI 3D en coordonnées cylindriques 
La modélisation numérique en éléments finis du comportement d’un pieu isolé en 
compression en tenant compte de l’interface est effectuée en programmant le modèle MEPI 
3D dans le logiciel d’éléments finis CESAR-LCPC (objet du chapitre V). Pour s’assurer du 
bon fonctionnement du modèle, outre les simulations tridimensionnelles, des calculs en 
géométrie axisymétrique seront menés avec le modèle tridimensionnel. Le logiciel utilise 
donc le modèle tridimensionnel, formulé en invariants, pour faire les calculs en symétrie de 
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révolution. Dans ce qui suit, on donne  la formulation du modèle en coordonnées 
cylindriques, puis à symétrie de révolution.  
III.3.7.1. Formulation en coordonnées cylindriques (r,θ, z) 
On considère l’échantillon d’interface représenté sur la figure III.42. La formulation en 
coordonnées cylindriques est obtenue en remplaçant dσT et dεT exprimés en coordonnées 
cartésiennes dans (eq. III-9) par leurs analogues en coordonnées cylindriques : 
dσT = (dσr, dσz, dσθ, dτrz , dτrθ , dτθz)         III-58 










Figure III-42 Expression des contraintes dans l’interface tridimensionnelle 
en coordonnées cylindriques(r,θ, z) 
Les invariants I1, J et ϑ  sont exprimés en coordonnées cylindriques par : 
θσ+σ+σ= zr1I                         III-60 
 ( ) 2/12r2z2rz2z2z2rz )()()(61J ⎥⎦⎤⎢⎣⎡ τ+τ+τ+σ−σ+σ−σ+σ−σ= θθθθ    III-61 






































IJ        III-63  
A partir de (III-22), (III-23) et (III-35) la fonction de charge, la variable d’écrouissage et le 
potentiel plastique sont exprimés par : 
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                   III-64  
III.3.7.2. Formulation en symétrie de révolution 
En symétrie de révolution, si on considère deux couronnes cylindriques superposées ou 
concentriques, elles ne frottent pas l’une par rapport à l’autre autour de l’axe z ; ceci est dû à 
la symétrie de révolution du problème (Frank 1974). Par conséquent, le champ de contraintes 
en symétrie de révolution vérifie la condition τrθ = τzθ = 0. De plus, dans ces conditions, le 
champ de déplacement considéré ne dépendant pas de θ, on obtient aussi γrθ = γzθ  = 0. Les 
champs de déplacement et de contraintes s’écrivent : 
dσT = (dσr, dσz, dσθ, dτrz, 0, 0)                   III-65  
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  III-68 
III.4.  Conclusion 
Les bases conceptuelles d’un modèle tridimensionnel pour les interfaces "MEPI 3D" entre 
un milieu granulaire et une structure sont données dans ce chapitre. Le modèle est, d’une part, 
basé sur le modèle MEPI 2D présenté et validé sur des essais d’interface et, d’autre part, sur 
les modèles tridimensionnels des massifs de sable. MEPI 3D comprend un écrouissage 
élastoplastique positif et un comportement radoucissant ; il considère une loi d’écoulement 
plastique non associée et prend en compte l’état caractéristique (contractance-dilatance), ainsi 
que la stabilisation de la dilatance aux grandes distorsions. Le modèle est formulé en 
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invariants de façon à ce que le comportement de l’interface soit indépendant des axes des 
coordonnées.  
Dans ce chapitre, la formulation du modèle a été présentée, suivie de la manière de 
déterminer les paramètres (10 paramètres : régime à écrouissage positif et 13 paramètres : 
régime radoucissant en plus) qui est relativement facile. Une étude de la sensibilité de la 
réponse de l’interface aux différents paramètres a été présentée. Des hypothèses sur les 
contraintes et les déformations pour reproduire les essais typiques d’interface à "CNC", à 
"VC" et à "RNC" avec MEPI 3D sont aussi introduites. Le modèle a été programmé dans un 
code de calcul en Fortran, permettant d’intégrer la loi de comportement donnée. L’intégration 
numérique du problème mécanique en comportement non linéaire a été réalisée en utilisant la 
méthode d’Euler implicite. La résolution incrémentale est effectuée en déterminant les termes 
de la matrice de rigidité élastoplastique. A l’issue des simulations numériques, le modèle 
donne des prévisions satisfaisantes sur les essais élémentaires d’interface de cisaillement 
direct et simple, et sur les essais de chargement de pieu modèle en chambre d’étalonnage, en 
considérant les sollicitations tridimensionnelles sur une interface élémentaire. Les simulations 
font ressortir l’un des apports les plus importants du modèle qui est l’effet non négligeable 
des contraintes de confinement tridimensionnelles appliqués à l’interface et représentés par 
l’évolution du premier invariant I1 sur la réponse au cisaillement de l’interface. En effet, plus 
l’interface est confinée, plus la mobilisation du cisaillement est prononcée et moins le 
comportement volumique est dilatant. D’autres effets non négligeables, recensés par MEPI 
3D, et retrouvés par les modèles bidimensionnels tels que l’influence de la densité, de la 
rigidité normale, etc., sont présentés. 
 La programmation de ce modèle d’interface dans le code de calcul par éléments finis 
CESAR-LCPC sera présentée au chapitre V. Le comportement de l’interface autour d’un pieu 
isolé chargé verticalement en compression sera étudié (les simulations seront faites en 
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Chapitre IV. Analyse numérique bidimensionnelle par 







Dans ce chapitre, on se propose d’analyser numériquement par éléments finis le 
comportement des pieux en vraie grandeur. En général, la simulation numérique de tels essais 
est compliquée et mène à des incertitudes ; ceci est dû principalement à la difficulté de la prise 
en compte des effets d’installation et d’autre part aux difficultés de reproduire l’interface sol-
pieu. Ces deux problèmes seront analysés de manière détaillée dans ce chapitre. Une 
méthodologie générale pour l’étude numérique d’un pieu isolé sous chargement axial est 
proposée. L’interface est représentée par le modèle MEPI 2D (De Gennaro et Frank 2002a, cf. 
§ III.2) et les effets d’installation du pieu seront considérés. La méthodologie sera ensuite 
appliquée aux différents types de pieux dont les essais de chargements, ainsi que les essais de 
reconnaissance in situ et au laboratoire correspondants, ont été décrits au chapitre II.  
IV.2. Méthodologie générale 
La méthodologie proposée est divisée en trois étapes à savoir : (i) le recueil des données 
expérimentales et géométriques, (ii) la définition des conditions initiales dont les effets 
d’installation, (iii) la modélisation du chargement statique du pieu (Fig. IV.1).  
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• Application du poids du sable
• Initialisation de la contrainte radiale après installation  le 
•long du fût:                                        (Jardine et al.2005)





• Type de pieu et données géométriques
• Essais in situ et au labo sur le sable/ essais d’interface
(Détermination des paramètres des modèles du sable et 
de l’interface) 
• Mode d’installation et éventuelles mesures résiduelles 







statique du pieu 

















Figure IV-1 Méthodologie proposée pour la modélisation numérique d’un essai de chargement de 
pieu foncé/battu dans du sable 
IV.2.1. Considérations concernant les étapes de la méthodologie 
IV.2.1.1. Etape 1 : Recueil des données expérimentales et géométriques 
Cette étape importante a fait l’objet du chapitre II ; elle consiste en la description et la 
caractérisation du profil géotechnique ainsi que le type de pieu et les données géométriques. 
Les essais in situ et au laboratoire permettent de déterminer les paramètres nécessaires aux 
modèles de comportement utilisés pour les sols ou les interfaces. Les paramètres du modèle 
coMEPI 2D pour l’interface sont déterminés en suivant la méthode donnée par De Gennaro 
(1999). Le modèle est validé sur des essais de cisaillement élémentaires d’interface 
(cf. § III.2.2). Ensuite, le mode d’installation du pieu, ainsi que les éventuelles mesures de 
frottement et de résistance en pointe résiduels, sont également d’intérêt. Enfin, les résultats de 
l’essai de chargement sont collectés (cf. chapitre II).  
IV.2.1.2. Etape 2 : Définition des conditions initiales et des effets d’installation  
Cette étape est primordiale dans toutes les modélisations, car les conditions initiales 
conditionnent la solution finale. Elle s’effectue d’abord par l’activation du poids propre du sol 
et de la contrainte radiale initiale (effet K0) qui ont une influence considérable sur le 
comportement du pieu. Numériquement, dans le logiciel aux éléments finis CESAR-LCPC 
(Humbert 1989), utilisé dans cette étude, le poids propre du sol (sable) et le coefficient de 
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pression des terres au repos ( ) 'sin0 OCR'sin1K φφ−=  (Mayne et Kulhawy 1982) définissent 
l’état de contrainte géostatique initial. 
Les effets d’installation et les contraintes résiduelles correspondantes sont les "vraies" 
conditions initiales à considérer pour une bonne modélisation du comportement du pieu au 
cours du chargement. Négliger ces contraintes résiduelles peut mener à une surestimation du 
frottement axial et à une sous-estimation de la résistance en pointe. Avant d’évaluer ces 
contraintes résiduelles, essayons d’abord d’expliquer leur origine. Suite au battage/fonçage du 
pieu, les charges de compression sont équilibrées par  la contrainte de cisaillement mobilisée 
sur le fût et la contrainte en pointe. A la fin de chaque phase d’installation (coup en 
fonçage/battage), la tête du pieu rebondit, d’une part, à cause de la décompression élastique 
du pieu, et d’autre part, à cause du déchargement du sol près de la pointe ; ceci crée des 
contraintes de cisaillement négatives le long du fût. Le pieu atteint l’équilibre statique lorsque 
les contraintes négatives équilibrent les contraintes de cisaillement positives (le long de la 
partie inférieure du pieu ainsi que la contrainte de compression en pointe) (Fig. IV.2). Par 
ailleurs, le déplacement d’un volume de sol équivalent au volume du pieu, génère en fonction 
de la densité du sol, d’autres phénomènes volumiques responsables des évolutions de la 
contrainte radiale. Lorsque les mesures ne sont pas possibles, la détermination des contraintes 
résiduelles se fait par des formules empiriques qui ont fait l’objet de plusieurs travaux. Une 
synthèse est donnée par la suite. 
    (a)        (b) 
Figure IV-2 Création des contraintes résiduelles durant l’installation du pieu (battage/fonçage)        
(a) durant l’installation (b) après l’installation 
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IV.2.1.2.a. Détermination de la contrainte radiale résiduelle σ’rc 
Après battage/fonçage du pieu, le profil des contraintes effectives radiales mesurées dans 
les sites de Dunkerque et Labenne (cf. § II.3.5.1) a la même allure que la résistance au cône 
au CPT qc et montre que ces contraintes dépendent de la densité du sable et de la distance à 
partir de la pointe (h/R). Dans ce cadre, Jardine et Chow (1996) et Jardine et al. (2005) ont 















⎛ σ=σ         IV-1  
qc étant la résistance au cône du CPT qui dépend directement de la densité relative du sol, 
h la distance verticale à partir de la pointe, R le rayon du pieu et σ’v0  la contrainte verticale 
effective initiale in situ. 
IV.2.1.2.b. Détermination de la contrainte résiduelle en pointe qpres 
Au cours du battage/fonçage, le sol en dessous de la pointe se densifie et un bulbe en 
dessous du pieu est formé (Fig. I.17). Les contraintes résiduelles en pointe ne peuvent pas être 
négligées. Dans le cas des essais à Dunkerque et Labenne, la contrainte résiduelle qpres est 
mesurée (cf. § II.3.5.1) ; en absence des mesures, cette contrainte peut être calculée. Parmi les 
méthodes de calcul proposées, on a retenu la méthode de Briaud et Tucker (1984) et celle de 
Alawneh et Malkawi (2000). 











τ            IV-2 
où Kτ est la pente initiale de la courbe de frottement pendant le chargement (kPa/cm),  
P le périmètre du pieu (cm), Ep le module d’élasticité du pieu (kPa), A la section du pieu (m2), 
Lp la longueur du pieu (m), Nside la valeur moyenne du nombre de coups au SPT pour le sable 
autour du pieu. 
La corrélation proposée par Alawneh et Malkawi (2000) pour quantifier la contrainte 
résiduelle en pointe considère la flexibilité η du pieu : 



















              IV-4 
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où η est le facteur de flexibilité du pieu (sans dimension), D le diamètre du pieu, G le 
module de cisaillement du sable, Ap l’aire du pieu circonscrit par le diamètre extérieur du 
pieu.  
Selon le problème posé, la contrainte résiduelle en pointe est donc soit mesurée, soit 
calculée par la méthode de Briaud et Tucker (1984) (IV-2), ou celle de Alawneh et Malkawi 
(2000) (IV-3). 
IV.2.1.2.c.  Détermination de la contrainte de cisaillement résiduelle au fût τres 
La valeur de la contrainte de cisaillement résiduelle τres est importante surtout sur la partie 
supérieure du fût et augmente avec l’augmentation du mouvement de la tête du pieu vers le 
haut (relaxation après installation). Cette valeur augmente aussi avec la flexibilité du pieu ; 
elle est faible pour les pieux rigides et courts.  
Un profil expérimental type de la contrainte de cisaillement résiduelle au fût est donné par 
la figure IV.2 b. Alawneh et Malkawi (2000) considèrent un profil triangulaire avec un point 
neutre (passage des valeurs de cisaillement de négatives à positives) d’autant plus proche de 
la pointe que le pieu est flexible ou long (Fig. IV.3, IV.4). La valeur maximale de τres est 
supposée atteinte à z = 10 m pour les pieux longs. La distribution idéale pour un pieu flexible 
(η = ηref) est donnée sur la figure IV.4. A partir du profil triangulaire proposé, il reste à 
déterminer la contrainte de cisaillement résiduelle maximale τres(max), cette valeur est 
déterminée par Alawneh et Malkawi (2000) en fonction du frottement axial local de Toolan et 
al. (1990) (cf. §. I.4.4.3). En définitive on a : 
1si               ;f

























                      IV-5 
où τres(max) est la contrainte de cisaillement résiduelle maximale (en général retrouvée à 
10 m de la pointe), f10 est le frottement local axial à 10 m de la pointe déterminée par Toolan 
et al. (1990), n est un paramètre qui contrôle le taux avec lequel la contrainte résiduelle évolue 
dans la partie supérieure du pieu (pris en général égal à 0,1 ; il augmente avec la flexibilité), 
η (eq. IV-4) et ηref  sont respectivement la flexibilité et la flexibilité de référence du pieu.  
Si on considère un cycle de charge-décharge, cette valeur maximale τres(max)  correspond au 
palier de la contrainte de cisaillement en fonction du déplacement de la tête du pieu 
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(Fig. IV.5). En effet, au cours du fonçage/battage du pieu, le sol est soumis à des chargements 
cycliques, ceci mène à la dégradation progressive de la valeur du frottement.  
 
Figure IV-3  Modélisation des charges résiduelles : idéalisation de la distribution des contraintes de 
cisaillement résiduelles pour un  pieu rigide ou court η < ηref 
 
 
Figure IV-4 Modélisation des charges résiduelles : Idéalisation de la distribution des contraintes de 
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Figure IV-5 Processus de chargement-déchargement représentant les charges résiduelles 
Lorsqu’il n’est pas possible d’utiliser cette méthode, une contrainte résiduelle moyenne est 
déterminée en équilibrant les résultantes de la force de frottement résiduelle et de la résistance 




WAq −=τ                   IV-6 
où qpres est la contrainte résiduelle en pointe, Slat est la surface latérale du pieu, W est le 
poids du pieu et A est la section du pieu.  
IV.2.1.3. Etape 3 : Modélisation du chargement statique 
Partant des bons états de contraintes résiduelles (contrainte radiale, contrainte en pointe, 
frottement axial au fût), la simulation de l’essai de chargement statique du pieu par éléments 
finis nécessite une ou plusieurs phases pour imposer les conditions initiales liées aux effets 
d’installation, en plus de la phase de l’essai de chargement proprement dit. Dans cette 
dernière phase, un modèle d’interface approprié doit être utilisé. Dans le logiciel EF utilisé 
(CESAR-LCPC), l’interface est modélisée avec MEPI 2D (cf. § III.2). L’implantation et la 
vérification numérique sont décrites par De Gennaro et Frank (2005) et ont été détaillées au 
paragraphe I.3.4. L’élément d’interface est de type couche mince avec la notion de critère 
orienté (Frank et al. 1982 ; Sharma et Desai 1992). Dans ce cas, le mécanisme de cisaillement 
considère les contraintes normales et de cisaillement orientées dans les directions parallèle et 
normale à l’interface. La notion de rapport de forme est aussi appliquée et la stabilité 
numérique est assurée pour L/t entre 25 et 100 (Richer 1985 ; Sharma et Desai 1992 ; 
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mécaniques élastiques fictives E* et ν* à l’interface sont utilisées, dans le but de représenter 
la matrice de rigidité élastique dans le repère global en conditions axisymétriques (Tab. I.5). 
Enfin, une intégration numérique spécifique est adoptée (cf. §. I.3.4.3).  
IV.2.2.  Phases de calcul pour la modélisation d’un essai de chargement d’un pieu foncé 
ou battu 
Conformément à la démarche explicitée ci-dessus, on modélise numériquement un essai de 
chargement d’un pieu battu ou foncé en 3 phases de calcul dans le logiciel aux éléments finis 
CESAR-LCPC. 
IV.2.2.1. Phase 1 : Initialisation géostatique 
Dans cette phase, la géométrie considérée est celle de la figure IV.6 a. Le pieu n’est pas 
encore activé (Ep = 0). L’état de contrainte géostatique est défini par application du poids 
propre du sable et du coefficient de pressions des terres dans le sable et à l’interface. L’état de 
contrainte récupéré à l’issue de cette phase est 1
s,0
σ  dans le sable, 1
i,0
σ  dans la couche 
d’interface le long du pieu et 1
p,0
σ  à l’interface en pointe du pieu (Fig. IV.6 a). 
IV.2.2.2. Phase 2 : Prise en compte des effets d’installation 
Dans cette phase, les contraintes résiduelles après installation du pieu considérées sont la 
contrainte radiale/normale résiduelle au fût σrc, la contrainte de cisaillement résiduelle au fût 
τres et la résistance en pointe résiduelle en pointe qpres. Ces contraintes sont appliquées 
simultanément aux interfaces entre le pieu et le sol. La contrainte radiale résiduelle après 
installation σrc est calculée par l’équation (IV-1) (cf. § IV.2.1.2.a), puis son profil est linéarisé 
en divisant la couche d’interface en différentes couches. Sur chaque bord de couche 
d’interface, le profil linéaire de contrainte radiale est appliqué. La contrainte de cisaillement 
résiduelle mesurée ou calculée (cf. § IV.2.1.2.c) est appliquée à l’interface en l’approchant 
généralement par 2 profils linéaires. Enfin la résistance en pointe résiduelle mesurée ou 
calculée (cf. § IV.2.1.2.b) est aussi appliquée sous la pointe du pieu. Toutes ces contraintes 
sont appliquées simultanément. L’état de contrainte récupéré à l’issue de cette phase est 2
s,0
σ  
dans le sable,  2
i,0
σ  dans la couche d’interface le long du pieu et 2
p,0
σ  à l’interface en pointe du 
pieu (Fig. IV.6 b). 
Les phases 1 et 2 seront dites dans la suite du rapport "phases d’initialisation des 
contraintes". 
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IV.2.2.3. Phase 3 : Chargement du pieu 
Dans cette phase, le pieu est activé : son poids volumique γp et sa rigidité Ep sont 
appliqués. Le chargement s’effectue en appliquant des incréments de déplacement wt0 en tête 
du pieu. L’état de contrainte récupéré à l’issue de cette phase est 3
s,0
σ  dans le sable, 3
i,0
σ  dans 
la couche d’interface le long du pieu et 3
p,0
σ  à l’interface en pointe (Fig. IV.6 c). 
 
Sur la base de la démarche qu’on vient de présenter, trois exemples d’application sont 
proposés par la suite. Le premier exemple consiste en l’analyse d’un essai de chargement sur 
modèle réduit en chambre d’étalonnage (type 1), le deuxième exemple concerne des essais de 
chargement sur pieu modèle sur site réel à Dunkerque et Labenne (type 2) et le troisième est 
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 déplacements nuls (NDP)              déplacements nuls (NDP)                    déplacements nuls à γp nuls  
       (a)                                                         (b)                                                       (c) 
Figure IV-6 Phases de calcul pour la modélisation numérique d’un essai de pieu foncé/battu 
IV.3. Type 1 : Chambre d’étalonnage (modèle réduit) 
L’essai de chargement considéré est effectué sur un modèle réduit de pieu "moulé" dans du 
sable de Fontainebleau moyennement lâche reconstitué en chambre d’étalonnage. L’essai a 
été décrit au paragraphe II.2. Notons que cette analyse ne considère pas les phases de calcul 
présentées au paragraphe IV.2.2 (phases de calculs pour les pieux battus ou foncés) car il 
s’agit d’un pieu modèle moulé en chambre d’étalonnage. L’analyse numérique de cet essai est 
effectuée en reproduisant le processus d’installation du pieu modèle et de l’essai de 
σ’rc τres 
qpres u = 0 u = 0 
v = 0 v = 0 
γz 
Κ0.γz 








u = 0 u = 0 
wt0 
v = 0
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compression en lui-même. Ce travail a fait l’objet de la communication de De Gennaro, Said 
et Frank (2004). 
IV.3.1.  Etape 1 : Recueil des données expérimentales et géométriques 
IV.3.1.1. Géométrie et maillage 
La géométrie reproduit les dimensions réelles de la chambre et du pieu modèle 
(L = 500 mm) (cf. § II.2.3). Le problème est traité en symétrie de révolution. La discrétisation 
et les conditions aux limites sont illustrées sur la figure IV.7. Le maillage consiste en 454 
éléments axisymétriques isoparamétriques à 8 nœuds, dont 20 éléments de pieu et 10 éléments 
d’interface type couche mince (avec rapport de forme L/t = 25 ; avec t = 10 D50 = 2 mm).  
 
Figure IV-7 Maillage en éléments finis de la chambre d’étalonnage 
IV.3.1.2. Modèles et paramètres des matériaux 
Le pieu plein en acier est considéré élastique linéaire. Le sable est représenté par le critère 
de Mohr-Coulomb, les paramètres sont déterminés à partir des essais triaxiaux disponibles sur 
le sable de Fontainebleau (cf. §. II.2.2.1). Quant à l’interface, décrite par le modèle MEPI 2D 
dans la phase de chargement du pieu, les paramètres ont été déterminés au chapitre III à 
l’issue de la validation du modèle (Fig. III.5, Tab. III.1). Dans CESAR-LCPC, ces mêmes 
paramètres sont utilisés en plus des caractéristiques élastiques fictives E* et ν* (cf. § I.3.4.2 et 
Tab. I.5). Avant la phase de chargement, pendant les phases d’initialisation, dans l’hypothèse 
de déplacements relatifs réduits à l’interface, celle-ci est modélisée par le critère 
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2D est considéré pour l’interface en phase de chargement. Le tableau IV.1 résume l’ensemble 
des paramètres des modèles utilisés. 



























IV.3.2.  Etape 2 : Définitions des conditions initiales 
Les phases de calcul suivent le processus expérimental de l’essai sur le pieu modèle moulé 
en chambre d’étalonnage. Elles concernent le processus de reconstitution du sable autour du 
pieu par la pluviation, le confinement du massif de sol et enfin le chargement du pieu modèle. 
Sable (Mohr-Coulomb) Paramètre valeur 
 
Module d’Young Es = 34 MPa 
Coefficient de Poisson νs = 0,3 
Cohésion  cs = 0,1 kPa 
Angle de frottement φ' = 36,5° 
Angle de dilatance   ψ = 12° 
Pieu (Elastique linéaire) Paramètre valeur 
 
Module d’Young Ep = 195 GPa 
Coefficient de Poisson νp = 0,28 
Interface (Mohr-Coulomb orienté) 
Phase d’initialisation Paramètre valeur 
 
Ei 34 MPa 
νi  0,3 
ci 0,1 kPa 
δ'i  35 degrés 
ψi  13,5 degrés 
Interface ( MEPI 2D) 
Phase de chargement Paramètre Valeur 
 
E* 2095 kPa 
ν* 0,11 





t  2 mm 
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IV.3.2.1. Processus de reconstitution du sable 
Deux stratégies ont été adoptées afin d’initialiser l’état de contrainte dans le sol et dans 
l’interface. Dans les simulations, les poids du sol (γ = 15 kN/m3) et celui du pieu (20 kN/m3) 
sont activés selon les deux procédures S1 et S2 montrées sur la figure IV.8. Lors du calcul S1, 
le poids du sable et du pieu sont activés en une seule phase de calcul. Dans le calcul S2, la 
déposition du sable est simulée en 8 phases ; durant chaque phase, le poids du sable de la 
couche correspondante est activé à partir de la couche de base n°1. Pendant les 8 phases, le 
pieu est bloqué, en accord avec la procédure expérimentale. A la fin de la 8ème phase, le poids 
du pieu est activé. Les résultats des simulations (Fig. IV.9) montrent que les profils de la 
contrainte normale et de la contrainte de cisaillement à l’interface sont peu influencés par le 
processus de reconstitution du sable. Par ailleurs, on a tenu compte de l’effet du 
comportement de l’interface, en admettant un contact frottant ou une adhérence parfaite entre 
le pieu et le sable. Les résultats numériques montrent une influence négligeable du 










Figure IV-8 Initialisation des contraintes: S1 - en une seule phase ;  S2  -en phases multiples  
(pluviation du sable) 
Les résultats relativement similaires entre les calculs S1 et S2 sont probablement dus aux 
dimensions réduites de la chambre d’étalonnage (hauteur 680 mm), qui a pour conséquence 
un effet de gravité réduit. On note que le calcul S2, qui reproduit mieux la pluviation du sable 
autour du pieu modèle, donne des valeurs moindres de la contrainte normale et de la 
contrainte de cisaillement le long du fût (Fig. IV.9) ; ceci est associé au développement de 
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        (a)                                                                            (b) 
Figure IV-9 Processus de reconstitution du sable (a) Contrainte normale dans la couche d’interface 
(b) Contrainte de cisaillement dans la couche d’interface 
                         
   S1                                                                                  S2 
Figure IV-10 Processus de reconstitution : Déformations plastiques : S1 - Une seule phase ; 
S2 - Phases multiples (Pluviation du sable) 
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IV.3.2.2. Phase de confinement 
Dans cette phase, le système sol-pieu est soumis simultanément à une contrainte verticale 
σzz = σvo = 100 kPa  sur la base inférieure et à une contrainte horizontale σrr = σro = 100 kPa 
sur la limite latérale (phase de consolidation isotrope) (Fig. IV.7). Durant cette phase, la tête 
du pieu est libre de se déplacer (vers le haut ou vers le bas). Après les calculs S1 et S2, le 
confinement est appliqué en 10 incréments de 10 kPa chacun. Les résultats de cette phase en 
termes de contrainte normale et de contrainte de cisaillement à l’interface sont comparés aux 
calculs dits "S0", sans initialisation géostatique (Fig. IV.11). En d’autres termes, les résultats 
de la phase de confinement étant précédés par l’étape S1 ou S2 (donnant presque le même 
résultat) sont comparés à ceux de la phase de confinement S0 sans tenir compte du poids 
propre du sol. Les calculs S0 ont été effectués par d’autres auteurs (De Gennaro 1999, De 
Gennaro et Frank 2002b). L’effet du poids du sable durant la phase de consolidation est donc 
décrit sur la figure IV.11. A partir d’un état initial caractérisé par une distribution géostatique, 
en augmentant le confinement isotrope, la pression de confinement génère une distribution de 
contrainte plus uniforme le long du fût du pieu. Les valeurs de σn et τ peuvent être 
considérées presque constantes au niveau du manchon de mesure (entre z = 0,18 m et 
z = 0,38 m). La comparaison des résultats montre que la phase de confinement est celle qui 
influence le plus l’état de contrainte initial de l’interface. En effet, à la fin de la consolidation 
isotrope (100 kPa), l’effet du champ de gravité n’apparaît pas très important et les simulations 
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Figure IV-11 Phase de consolidation (a) Contrainte normale dans la couche d’interface (b) 
Contrainte de cisaillement dans la couche d’interface 
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Enfin, remarquons qu’à la fin du processus d’installation, autrement dit au début de la 
phase de chargement, une contrainte résiduelle de cisaillement de 16 kPa est mobilisée au fût 
du pieu modèle dans la zone du manchon de mesure (Fig. II.4), en accord avec les 
observations expérimentales (de Gennaro 1999). 
IV.3.3.  Etape 3 : Modélisation du chargement statique 
La simulation du chargement en compression a été effectuée en considérant les conditions 
initiales obtenues pour la modélisation de la phase de confinement précédente. Lors de cette 
phase, un déplacement en tête du pieu est imposé en 50 incréments de 0,1 mm. L’attention est 
concentrée sur la mobilisation du frottement axial au fût pour lequel des données 
expérimentales sont disponibles. Les résultats des simulations sont montrés sur la figure 
IV.12, où le frottement moyen axial au fût (contrainte de cisaillement) et la contrainte 
normale σn sur le manchon de mesure sont tracés. La comparaison des données 
expérimentales et numériques obtenues par l’analyse en éléments finis, montre une bonne 
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Figure IV-12 Phase de chargement : évolution de la contrainte normale et de cisaillement à 
l’interface 
L’analyse de la figure IV.12 montre que l’effet de la gravité est également négligeable sur 
la contrainte normale à l’interface (comparaison de S1 et S2 par rapport à S0). En effet, à la 
base de la chambre une contrainte verticale d’environ 10 kPa est appliquée (γ = 15 kN/m3). 
Comme on l’aurait prévu, la gravité fait augmenter (faiblement) la contrainte normale au fût 
du pieu modèle. Par conséquent, la contrainte de cisaillement à la rupture augmente aussi. 
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L’effet de la contrainte normale est plus prononcé dans la phase plastique (plateau final) et 
n’affecte pas la rigidité de cisaillement initiale. D’autre part, bien que le modèle d’interface 
MEPI 2D permette de reproduire la stabilisation de la dilatance aux grands déplacements 
tangentiels, on remarque que la contrainte normale augmente à l’interface durant le 
cisaillement. Ce comportement particulier est vraisemblablement associé au modèle de 
comportement adopté pour le sol adjacent à la couche d’interface, à savoir, le critère de 
rupture de Mohr-Coulomb avec une plasticité non associée. En effet, la dilatance prévue par 
ce modèle dans la masse du sol (ψ =12 degrés, cf. Tab. IV.1) est probablement à l’origine de 
l’augmentation de la contrainte normale sur le fût du pieu modèle. Ces changements de la 
contrainte normale dans le voisinage immédiat du pieu modèle sont réduits fortement, par 
exemple, en supposant un comportement élastique de la masse de sable (De Gennaro et 
Frank 2002b) ou un modèle élastoplastique plus représentatif du comportement du sable (e.g. 
le modèle de Nova (1982) utilisé par de Gennaro 1999).  
L’évolution du champ de déplacement autour du pieu modèle pendant la phase de 
chargement est illustrée sur la figure IV.13. Les courbes d’isovaleurs sont relatives à quatre 
étapes différentes de chargement, identifiées par les valeurs du déplacement en tête imposées 
(wt0 = 0,5 mm, wt0 = 1 mm, wt0 = 3 mm, wt0 = 5 mm). On constate une extension progressive 
de la zone de compression (déplacements horizontaux négatifs) vers le pieu modèle au début 
du chargement, due aux contraintes appliquées à la phase initiale de confinement. Ensuite, les 
points d’inversion des déplacements horizontaux définissent une région d’expansion en 
dessous de la pointe et à proximité de la surface latérale du pieu modèle (Fig. IV.13 a).  
Quant à la distribution des déplacements verticaux au cours du chargement du pieu, un 
bulbe est observé autour du pieu, caractérisé par des déplacements verticaux dirigés vers le 
bas. Ce bulbe de déplacements verticaux se ferme progressivement autour de l’inclusion au 
cours de l’enfoncement du pieu ; à la fin de la phase de chargement, il est presque 
complètement localisé à l’interface et en dessous de la pointe (Fig. IV.13 b). Des résultats 
similaires ont été trouvés par De Gennaro et Frank (2005) en négligeant la gravité du sol 
autour du pieu. 
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         wt0 = 0,5 mm                     wt0 = 1 mm                          wt0 = 3 mm                          wt0 = 5 mm 
(a) Déplacements horizontaux 
 
                  
           wt0 = 0,5 mm                     wt0 = 1 mm                          wt0 = 3 mm                          wt0 = 5 mm 
(b) Déplacements verticaux 
 
Figure IV-13 Evolution des déplacements horizontaux et verticaux au cours du chargement du pieu 





                                            Chapitre IV. Analyse numérique bidimensionnelle par éléments finis du comportement des pieux 
 
 153
IV.4. Type 2 : Dunkerque et Labenne (ICP) 
Dans ce paragraphe, l’analyse de pieux modèles sur site réel par la méthode des éléments 
finis est effectuée en tenant compte des effets d’installation et en considérant le modèle MEPI 
2D pour l’interface ; la méthodologie du paragraphe IV.2 est donc appliquée. La modélisation 
numérique à l’aide de CESAR-LCPC concerne l’essai de chargement des pieux "ICP" sur les 
sites de Dunkerque et Labenne (France). La description des essais de reconnaissance in situ et 
au laboratoire, des essais d’interface et des essais de chargement des pieux ont été présentées 
au paragraphe II.3. Sur la base de ces données expérimentales, la modélisation numérique est 
effectuée en suivant les phases de calcul décrites au paragraphe IV.2.2 (Fig. IV.6). 
IV.4.1.  Etape 1 : Recueil des données expérimentales et géométriques 
IV.4.1.1. Géométrie et maillage 
Pour les deux pieux ICP, la géométrie adoptée tient compte des différentes couches de sol 
ainsi que de leurs poids volumiques (Tab. II.4). Cette géométrie dépend aussi des 
caractéristiques mécaniques du sable, notamment le module d’Young déterminé pour chaque 
profondeur. Pour Dunkerque, une valeur moyenne du module d’Young sur toute la 
profondeur a été retenue (E = 200 MPa) puisque cette valeur ne varie pas sensiblement 
(cf. § II.3.3). Par contre pour Labenne, 4 couches différentes de sable sont considérées, car le 
module d’Young calculé varie sensiblement d’une profondeur à une autre (Tab. II.5). Le 
tableau IV.2 et la figure IV.14 (pas à l’échelle) résument les caractéristiques géométriques 
adoptées à Dunkerque et Labenne. La longueur et le diamètre des pieux utilisés sont ceux du 
tableau II.3 (Lp = 7,4 m ; D = 0,102 m pour Dunkerque et Lp = 5,95 m ; D = 0,102 m pour 
Labenne). Les deux géométries intègrent une couche d’interface d’épaisseur 
t ≈ 10 à 12D50 = 3 mm (D50 est égal à 0,25 mm pour le sable de Dunkerque et à 0,32 pour 
celui de Labenne). Les maillages sont donnés sur la figure IV.15. Ils sont définis en fixant les 
limites verticales du maillage (u = 0) à deux fois la longueur Lp du pieu et la limite 
horizontale inférieure à 2,5 fois la longueur Lp en dessous de la pointe (v = 0) (Mestat et 
Prat 1999), soit 3,5 Lp depuis la surface (cf. § I.5.1.1). Par ailleurs, le maillage est pris 
relativement resserré au voisinage des interfaces, c'est-à-dire à la pointe et le long du fût où de 
forts gradients risquent d’apparaître. Pour les deux pieux, les maillages utilisés ne sont pas 
très différents, vu la faible différence entre les longueurs des pieux ; la largeur est prise égale 
à 20 m et la hauteur est de 30 m.   
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Tableau IV-2 Caractéristiques des différentes couches  pour la géométrie de Labenne 
Couche Profondeur (m) γ’(kN/m3) E (kPa) 
Couche 1 0-2,2 16,9 52000 
Couche 2 2,2-2,8 19,2 48000 
Couche 3 2,8-3,8 19,2 15000 
Couche 4 3,8-30 19,5 35000 
 
 
                     (a)              (b) 
Figure IV-14 Géométrie adoptée dans la modélisation en EF (a) Dunkerque (b) Labenne 
Les maillages sont constitués d’éléments isoparamétriques axisymétriques à 8 nœuds 
(MBQ8) ; le nombre des nœuds, le nombre des éléments ainsi que le rapport de forme sont 
résumés dans le tableau IV.3. Le rapport de forme des éléments d’interface a été défini sur la 
base d’une étude paramétrique préalable afin d’assurer la stabilité numérique dans les phases 
de calcul (cf. § IV.2.1.3). 
Tableau IV-3 Caractéristiques des maillages utilisés pour les simulations numériques 







Rapport de forme 
L/t 
Dunkerque 5755 1850 50 100 49 



































v = 0u = v = 0 
 
 
        (a)                (b) 
Figure IV-15 Conditions aux limites et maillage (a) Site de Dunkerque (b )Site de Labenne 
IV.4.1.2. Modèles et paramètres des matériaux 
Les pieux "ICP" en acier sont  considérés élastiques linéaires. Les sables des deux sites 
sont supposés élastiques parfaitement plastiques, obéissant au critère de rupture de Mohr-
Coulomb non associé. Le module d’Young est déterminé à partir des essais in situ. A 
Dunkerque, ce module est déterminé à partir de la corrélation avec le CPT proposée par Baldi 
et al. (1989), et à Labenne, il est calculé à partir des essais au pressio-pénétromètre (cf. II.3.3). 
Le coefficient de Poisson ν est pris égal à 0,3 pour les deux sables. L’angle de frottement est 
déterminé à partir des essais triaxiaux disponibles sur les sables de Dunkerque et de Labenne 
(cf. §. II.3.4.1; Tab. II.6).  
Quant au comportement de l’interface, en phases d’initialisation (comme déjà introduit), il 
est décrit par le critère de rupture de Mohr-Coulomb orienté et une plasticité non associée. 
Pendant la phase du chargement du pieu, la couche d’interface est simulée en assumant le 
modèle MEPI 2D. La validation du modèle et la détermination des paramètres sur les essais 
de cisaillement entre le sable de Dunkerque/Labenne et l’acier de même rugosité que les 
pieux "ICP" ont été décrites au paragraphe III.2.2 (Fig. III.6, Fig. III.7 et Tab. III.1). Dans 
CESAR-LCPC, les mêmes paramètres ont été utilisés, mais en considérant de plus des 
 wto 
u = 0 u = 0 
u = v = 0 R 
Z 
Lp=5,95m 
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caractéristiques élastiques fictives E* et ν* (cf. Tab. I.5). Le tableau IV.4 résume l’ensemble 
des paramètres des modèles utilisés. 
Tableau IV-4 Paramètres constitutifs des différents matériaux 
 
Sable (Mohr-Coulomb) Paramètre Dunkerque Labenne 
 
Module d’Young Es = 200 MPa 
E1  = 52 MPa  
E2 = 48 MPa 
E3 = 15 MPa 
E4 = 35 MPa 
Coefficient de Poisson νs = 0,3 νs = 0,3 
Cohésion  cs = 0,1 kPa cs = 0,1 kPa 
Angle de frottement φ' = 37 degrés φ' = 34 degrés 
Angle de dilatance   ψ = 10  degrés ψ = 7 degrés 
Pieu (Elastique linéaire) Paramètre Dunkerque Labenne 
 
Module d’Young Ep = 195 GPa Ep = 195 GPa 
Coefficient de Poisson νp = 0,28 νp = 0,28 
Interface (Mohr-Coulomb orienté) 
(phases 1 et 2 : Initialisation des 
contraintes) 
Paramètre Dunkerque Labenne 
 
Ei 200 MPa 
E1  = 52 MPa ; 
E2 = 48 MPa; 
E3 = 15 MPa; 
E4 = 35 MPa 
νi  0,3 0,3 
ci 0,1 kPa 0,1 kPa 
δ'i  27 degrés 28 degrés 
ψi  10 degrés 7 degrés 
Interface (MEPI 2D) 
(phase 3 : chargement du pieu) Paramètre Dunkerque Labenne 
 
E* 1500 kPa 600 kPa 
ν* 0 0 
µf =µr 0,51 0,53 
µco 0,25 0,42 
µ0 0,017 0,017 
Α 0,00008 0,1 
Β 0,065 0,063 
t 3 mm 3 mm 
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IV.4.2.  Etape 2 : Définition des conditions initiales 
Afin d’initialiser l’état de contrainte dans le sable, le poids propre du sable est activé et la 
condition ( )( )'sin0 OCR'sin1K φφ−=  est reproduite autour du pieu (cf. §. IV.2.2.1, Fig. IV.6 a). 
Les poids propres utilisés pour les sites de Dunkerque et de Labenne ont été donnés 
précédemment (Fig IV.14 et Tab. IV.2). 
En suivant les principes de la méthodologie générale présentée au paragraphe IV.2, à la 
suite de l’initialisation géostatique, les effets d’installation sont simulés numériquement 
autour des pieux "ICP". Pour ce faire, les contraintes radiales en pointe et de cisaillement 
résiduelles sont initialisées à l’interface (cf. §. IV.2.2.2, Fig. IV.6 b).  
IV.4.2.1. Reproduction de la contrainte radiale résiduelle σ’rc 
La contrainte radiale est d’abord calculée à partir de l’équation (IV-1) pour différentes 
profondeurs du sable (chaque mètre). Ensuite, le profil de la contrainte radiale est linéarisé et 
les distributions linéaires sont appliquées numériquement sur le bord de l’interface 
(Fig. IV.6 b). La distribution numérique de la contrainte radiale ainsi obtenue en fonction de 
la profondeur est comparée sur la figure IV.16 aux valeurs expérimentales mesurées dans 
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                            (a)               (b) 
Figure IV-16 Prévisions numériques et résultats expérimentaux de la contrainte radiale effective σ’rc 
après  installation (a) Site de Dunkerque (b) Site de Labenne 
IV.4.2.2. Reproduction de la contrainte résiduelle en pointe qpres 
Dans le cas des sites de Dunkerque et Labenne, la résistance en pointe résiduelle est 
mesurée. En effet, les  valeurs de charge axiale mesurées dans le manchon "Leading" après 
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stabilisation (cf. § II.3.5.1 ; Fig. II.12) correspondent à la résultante de la résistance en pointe 
résiduelle (Qp(res) ≈  51 kN à Dunkerque et  Qp(res) ≈  14 kN à Labenne). Numériquement, la 
valeur de contrainte résiduelle qp(res) = A
Qpres  (A : section du pieu) est appliquée uniformément  
à la pointe du pieu (qp(res) ≈  6300 kPa à Dunkerque et qp(res) ≈ 1700 kPa à Labenne) (Fig. IV.6 
b). On vérifie bien à l’issue de cette phase que les contraintes dans les nœuds de la base sont 
égales à celles citées ci-dessus. 
IV.4.2.3. Reproduction de la contrainte résiduelle de cisaillement τres  
La contrainte de cisaillement résiduelle est aussi mesurée dans les manchons. Cette 
contrainte est initialisée le long du fût en admettant le profil triangulaire de Alawneh et 
Malkawi (2000) (cf. § IV.2.1.2.c) à partir des valeurs expérimentales trouvées (Fig. II.13). Le 
profil expérimental de la contrainte de cisaillement résiduelle est donc remplacé par deux 
droites sécantes comme le montre la figure IV.17. Numériquement, les contraintes de 
cisaillement linéaires (après triangulation) sont appliquées sur le bord de la couche d’interface 
(Fig. IV.6 b).  
                (a)                  (b) 
Figure IV-17 Schématisation du profil de contrainte de cisaillement résiduelle mesurée le long du fût 
(a) Site de Dunkerque (b) Site de Labenne 
A la fin de l’initialisation des contraintes de cisaillement et en pointe, on vérifie que la 
résultante du frottement axial moyen Qs(res) ajoutée au poids du pieu W (γp = 78 kN/m3) 







               IV-7 
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Tableau IV-5 Equilibre des forces de frottement et en  pointe après installation 
Site W (kN) τres(moy) (kPa) Qs(res) (kN) (Qs(res)+ W) (kN) Qp(res) (kN) 
Dunkerque 4,7 20 47 51,7 51 
Labenne 3,8 6 11,5 15,3 14 
IV.4.3.  Etape 3 : Modélisation du chargement statique du pieu 
Partant des conditions initiales obtenues durant les phases précédentes de la modélisation 
numérique, l’essai de chargement en compression décrit au paragraphe II.3.5.2 (Fig. II.16) a 
été simulé en appliquant un déplacement total wt0 à la tête du pieu (Fig IV.6). Le déplacement 
total appliqué (wt0 = 8 mm sur le pieu de Dunkerque et 15 mm sur le pieu de Labenne) est 
achevé en 80 incréments dans le cas de Dunkerque et 150 incréments dans le cas de Labenne 
(0,1 mm par incrément) (phase 3, Fig.IV.6 c). On présente dans ce qui suit les résultats 
numériques relatifs aux mobilisations de la contrainte de cisaillement, de la contrainte 
normale et des différentes charges du pieu (charge de frottement Qs, charge en pointe Qp, 
charge totale Qt). Notons que la rupture est observée à 4,3 et 3,6 mm du déplacement de tête 
des pieux respectivement sur les sites de Dunkerque et Labenne (Tab. II.9). 
IV.4.3.1. Résultats de la contrainte de cisaillement au fût du pieu 
La mobilisation de la contrainte de cisaillement pendant le chargement est montrée sur la 
figure IV.18. Les nœuds de l’interface considérés sont ceux correspondants aux manchons de 
mesure. A Dunkerque, ces contraintes de cisaillement sont comparées aux données 
expérimentales correspondantes sur la même figure. Les valeurs des contraintes de 
cisaillement locales (τrz) sont mesurées dans les différents manchons à l’aide de la "SST : 
Surface Stress Transducer" (Leading, Following, Trailing et Lagging (Tab.II.3)). Cependant, 
dans le cas de Labenne, les valeurs locales ne sont pas très précises (Lehane 1992) ; par 
exemple les valeurs de la contrainte de cisaillement mesurées dans le manchon "Leading" sont 
sous-estimées de 15% (cf. § II.3.5.2). Pour cette raison, pour le cas de Labenne, on a comparé 
les courbes numériques de cisaillement aux valeurs fs (contraintes de cisaillement moyennes) 
mesurées à la cellule "ALC : Axial Load Cell" entre deux manchons (Leading-Following : 
h/R = 18 et Following-Trailing : h/R = 44). 
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           (b) 
Figure IV-18 Mobilisation de la contrainte de cisaillement et comparaison avec les valeurs 
expérimentales dans chaque manchon de mesure (a) Site de  Dunkerque (b) Site de Labenne 
Notons, que pour les deux sites, les courbes commencent avec des frottements résiduels 
négatifs dus à la relaxation du système sol-pieu après fonçage. Il s’agit des valeurs négatives 
initialisées numériquement par triangulation (Fig. IV.17) lors de la phase précédente. Les 
courbes numériques semblent en bon accord avec celles mesurées. Ceci dépend du choix des 
paramètres de l’interface et de la distribution de la contrainte radiale autour du pieu. Comme 
indiqué auparavant, les paramètres de l’interface ont été déterminés à partir des essais sur la 
même interface sable-acier.  
A partir des courbes de mobilisation de la contrainte de cisaillement dans tous les nœuds 
de la couche d’interface en phase de chargement, la courbe de cisaillement moyenne est 
comparée à la moyenne expérimentale disponible pour l’essai de chargement à Dunkerque 
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(Chow 1997) (Fig. IV.19 a).  Bien qu’il y ait quelques différences dans les valeurs locales de 
la contrainte de cisaillement (Fig. 18 a), le comportement moyen est bien reproduit par la 
modélisation. La valeur de la contrainte de cisaillement moyenne mobilisée à la rupture 
mesurée (déplacement en tête du pieu de 4,3 mm) est kPa89
)Num(p
=τ  comparée à la valeur 
expérimentale kPa9,91
)Exp(p
=τ  (Tab. II.9). Pour la simulation de  l’essai de chargement à 
Labenne, la courbe moyenne de mobilisation de la contrainte de cisaillement est aussi tracée 
(Fig. IV.19 b). On ne dispose que de la moyenne expérimentale de la contrainte de 
cisaillement à la rupture mesurée (déplacement en tête du pieu de 3,6 mm) kPa31
)Exp(p
=τ  
(Tab. II.9) (à comparer à la valeur numérique à la rupture kPa30
)Num(p
=τ ). La comparaison 
de la résultante du frottement axial (Qs) expérimental et numérique à la rupture dans les deux 
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   (a)             (b) 
Figure IV-19 Mobilisation de la contrainte de cisaillement moyenne au fût et comparaison avec les 
valeurs expérimentales  (a) Site de Dunkerque (b) Site de Labenne 
Tableau IV-6 Comparaison des charges à la rupture entre les simulations numériques et les essais 
Site Type  Qs (kN) Qp(kN) Qt (kN) 
Dunkerque 
Essai 217 92 309 
Simulations 211 71 282 
Labenne 
Essai 59 36 95 
Simulations 57 21 78 
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IV.4.3.2. Résultats de la contrainte radiale au fût du pieu 
La distribution de la contrainte radiale/normale au fût dépend, d’une part, des paramètres 
de MEPI 2D, puisqu’elle dépend de la contractance/dilatance de la couche d’interface et, 
d’autre part, de la rigidité du sol et éventuellement de son comportement dilatant. Les 
simulations de la contrainte radiale au fût du pieu dans les différents nœuds correspondant aux 
manchons de mesure sont données sur la figure IV.20. Les variations sont comparées aux 
valeurs expérimentales données dans le tableau II.8. La comparaison révèle qu’à Dunkerque, 
l’augmentation expérimentale moyenne de la contrainte radiale au cours du chargement est 
d’environ 60 kPa. Il s’agit d’un comportement dilatant assez intense en accord avec la forte 
densité du sable (ID = 0,75). Pour Labenne, le comportement de l’interface est moins dilatant 
et donc l’augmentation de la contrainte radiale moyenne expérimentale dans les manchons de 
mesure est égale à 20 kPa. Dans ce cas, la dilatance est moins prononcée, fait logique vu que 
le sable de Labenne est moins dense (ID = 0,4) que celui de Dunkerque. Numériquement, on 
vérifie bien que les valeurs initiales de la contrainte radiale correspondent aux contraintes σ’rc 
après stabilisation, initialisées à l’étape 2. L’augmentation de la contrainte radiale moyenne au 
fût jusqu’à la rupture mesurée (atteinte à un déplacement en tête du pieu de 4,3 mm à 
Dunkerque et 3,6 mm à Labenne, Tab. II.9) est de 70 kPa à Dunkerque et 30 kPa à Labenne, 
valeurs légèrement supérieures aux valeurs expérimentales. Enfin, il est clair que 
l’augmentation de la contrainte radiale à l’interface illustrée sur la figure IV.20 a un rôle 
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Figure IV-20 Contrainte radiale numérique dans les manchons de mesures      
 (a) Site de Dunkerque (b) Site de Labenne 
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IV.4.3.3. Résultats des charges totales 
La prévision numérique de la capacité portante du pieu Qt, au cours du chargement ainsi 
que l’évolution de la résistance en pointe sont comparées sur la figure IV.21 aux courbes 
expérimentales obtenues sur les deux sites. Le frottement est déjà comparé plus haut (Fig. 
IV.19). Notons que la capacité portante est donnée par Qt = Qs + Qp (le poids du pieu W étant 
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   (a)        (b) 
Figure IV-21 Réponses charge-tassement durant le chargement du pieu : Prévisions numériques et 
résultats expérimentaux (a) Site de Dunkerque (b) Site de Labenne 
La courbe numérique charge-déplacement semble sous-estimer la raideur expérimentale 
notamment aux alentours de la rupture mesurée, bien que les tendances soient en bon accord. 
Cette sous-estimation numérique est due à celle de la résistance en pointe Qp (on ne dispose 
que de la valeur à la rupture pour le site de Dunkerque), puisque le frottement axial Qs est 
relativement bien simulé numériquement (Fig.IV.19). Ces propos sont également justifiés par 
les comparaisons entre valeurs numériques et expérimentales de la résultante du frottement 
Qs, de la résistance en pointe Qp et de la charge totale Qt à la rupture mesurée qui sont 
données dans le tableau IV.6. 
Les valeurs numériques initiales Qpres de la résistance en pointe correspondent bien aux 
valeurs expérimentales en fin d’installation du pieu (cf. § IV.4.2.2) ; par contre, les valeurs 
expérimentales à la rupture sont sous-estimées numériquement. Ceci peut être associé à deux 
facteurs : d’une part, l’installation du pieu par battage/fonçage se fait en grandes 
déformations, hypothèse non prise en compte numériquement car les simulations sont faites 
en petites déformations et par simple initialisation de l’état de contrainte résiduel du sable 
autour du pieu. D’autre part, cette initialisation néglige un phénomène important : après 
l’installation par battage/fonçage, le sable autour de la pointe est densifié et moins 
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compressible. Ceci induit une augmentation de la rigidité qui n’est pas prise en compte lors 
des simulations numériques du chargement du pieu. Cette rigidification du sol en dessous de 
la pointe peut se traduire de manière simplifiée, par une augmentation des caractéristiques 
mécaniques élastiques de la zone comprimée autour de la pointe à savoir le module d’Young. 
Cette zone est définie, par exemple, par Robinsky et Morisson (1964). Il apparaît que durant 
l’installation, le mouvement des grains est quantifiable sur un rectangle en bas de la pointe 
jusqu’à une distance de 3 à 4 diamètres du pieu dans la direction latérale et de 2,5 à 3,5 
diamètres en dessous de la pointe. Donc l’idée est de considérer cette zone rectangulaire de 
sable autour de la pointe (Fig. IV.22 a) et d’augmenter le module d’Young de cette zone en 
phase de chargement (phase 3) pour tenir compte de la densification de cette zone. Notons 
que récemment, d’autres auteurs comme Jardine (2006) et White et Bolton (2004) ont observé 
un trapèze de sable autour de la pointe qui se densifie au fur et à mesure du fonçage du pieu. 
La hauteur du trapèze peut aller jusqu’à 5 diamètres en dessous de la pointe du pieu 
(Fig. IV.22 a).  
Pour quantifier le taux d’augmentation du module d’Young dans la zone hachurée en 
dessous de la pointe (Fig. IV.22 a), on s’est inspiré d’une interpolation des courbes de 
variation du module d’Young en fonction de la densité et de la contrainte de consolidation 
établie expérimentalement par De Gennaro (1999) sur le sable de Fontainebleau (Fig. 
IV.22 b). Ne disposant pas de telles données sur les sables de Dunkerque et Labenne, on a 
considéré les courbes disponibles sur le sable de Fontainebleau. La densification maximale est 
supposée atteinte pour ID =1. Dans ce cas, à partir des résultats de la figure IV.22 b, une 
interpolation linéaire est effectuée entre le coefficient C2 (eq. II-1 : Ed = C2σc0,55) et l’indice 
de densité ID. Pour ID = 1, on obtient C2 ≈  20 ce qui donne les modules d’Young modifiés 
déterminés par la relation (II-1) pour les contraintes radiales σ’c mesurées in situ près de la 
pointe après installation (σ’c = σ’rc = 215 kPa à Dunkerque et σ’rc = 53 kPa à Labenne). Les 
nouveaux modules d’Young utilisés sont respectivement Ed’ ≈  420 MPa (Einitial = 200 MPa) à 
Dunkerque et Ed’ ≈  180 MPa (Einitial =35 MPa) à Labenne. On remarque que le module à 
Dunkerque obtenu après densification maximale est le double du module initial et celui à 
Labenne est 5 fois le module initial ; ce fait est logique, vu que le sable de Labenne est 
relativement lâche près de la pointe avant l’installation du pieu (ID = 0,4). 


























             
             
                      (a)                                                                                       (b) 
Figure IV-22 (a) Définition de la zone comprimée autour de la pointe (b) Module en décharge-
recharge Ed en fonction de la contrainte de consolidation et de la densité du sable de Fontainebleau 
(De Gennaro 1999) 
Après application des nouveaux paramètres à la zone décrite, les résultats numériques de la 
résistance en pointe sont nettement améliorés pour les deux sites. En effet, pour Dunkerque, la 
courbe de mobilisation numérique de Qp atteint la limite expérimentale à la rupture 
(à dpm = 4,3 mm). En ce qui concerne Labenne, la résistance en pointe est comparée à la 
courbe numérique et une bonne concordance est observée. Les courbes de frottement, elles, 
sont inchangées.  
En comparant à nouveau les courbes charge-tassement totales numériques et 
expérimentales (Fig. IV.23), on obtient des résultats satisfaisants et une meilleure 
reproduction de la charge totale sur les deux sites. Dans le tableau IV.7, on compare pour les 
deux sites, les nouvelles valeurs des charges numériques à la rupture (mesurée) aux valeurs 
expérimentales (W est négligé). On observe une nette amélioration due à l’augmentation des 
modules d’Young autour de la pointe du pieu pendant la phase de chargement.    
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Figure IV-23 Réponses charge-tassement durant le chargement du pieu : Prévisions numériques et 
résultats expérimentaux : Courbes avec prise en compte de la densification en pointe (a) Site de 
Dunkerque (b) Site de Labenne 
Tableau IV-7 Comparaison des charges à la rupture entre les simulations numérique et les essais 
expérimentaux après prise en compte de la densification en pointe 
Site Type  Qs (kN) Qp (kN) Qt (kN) 
Dunkerque 
Essai 217 92 309 
Simulations 211 89 300 
Labenne 
Essai 59 36 95 
Simulations 57 34 91 
IV.4.3.4. Déplacements et déformations plastiques autour du pieu durant le chargement 
Les figures IV-24 à IV-27 résument la distribution des déplacements verticaux ainsi que 
l’évolution de la déformation plastique autour du pieu pour différents pas de chargement. 
Pour une meilleure observation, seule la zone autour du pieu est donnée (Fig. IV.24 pour 
Dunkerque et IV.25 pour Labenne). Pour les deux sites, on observe le même phénomène : un 
bulbe se forme autour du pieu caractérisé par des déplacements verticaux dirigés vers le bas. 
Ce bulbe de déplacements verticaux se ferme progressivement autour de l’inclusion au cours 
de l’enfoncement du pieu. Néanmoins, le bulbe est plus grand pour les simulations à Labenne, 
surtout au début du chargement ; le sable autour du pieu étant plus lâche, son déplacement est 
donc plus prononcé (Fig. IV.25). A la fin de la phase de chargement, le bulbe est presque 
complètement localisé à l’interface et en dessous de la pointe et le déplacement vertical 
devient nul ailleurs. Ce comportement a déjà été observé pour les simulations en chambre 
d’étalonnage (Fig. IV.13).  
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            wt0 = 0,5 mm                     wt0 = 2 mm                     wt0 = 4 mm                          wt0 = 8 mm 
Figure IV-24 Evolution des déplacements verticaux autour du pieu au cours du chargement : 
Simulation du pieu ICP du site de Dunkerque 
             
  wt0 = 0,5 mm                     wt0 = 2 mm                          wt0 = 4 mm                       wt0 = 15 mm 
Figure IV-25 Evolution des déplacements verticaux autour du pieu au cours du chargement : 
Simulation du pieu ICP du site de Labenne 
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wt0 = 0,5 mm (0,006%)      wt0 = 2 mm (0,03%)       wt0 = 4 mm (0,07%)           wt0 = 8 mm (0,16%) 
Figure IV-26 Evolution des déformations plastiques autour du pieu au cours du chargement : 
Simulation du pieu ICP du site de Dunkerque 
       
wt0 = 0,5 mm (0,001%)     wt0 = 2 mm (0,02%)        wt0 = 4 mm (0,06%)            wt0 = 15 mm (0,3%) 
Figure IV-27 Evolution des déformations plastiques autour du pieu au cours du chargement : 
Simulation du pieu ICP du site de Labenne 
L’évolution de la déformation plastique (Fig. IV.26 et IV.27) indique que la plastification 
de l’interface, ainsi que celle du sable aux alentours augmentent au fur et à mesure que le pieu 
s’enfonce dans le sable (le pourcentage des déformations plastiques maximales atteintes au 
cours du chargement est indiqué pour chaque pas de chargement). Autour de la pointe, les 
points plastiques se forment en fin de chargement. L’ordre de grandeur de ces pourcentages 
de déformation plastique maximale est le même pour les deux sites pour un même 
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déplacement absolu : pour un déplacement de 4 mm en tête du pieu, la déformation  plastique 
maximale est d’environ 0,07%. 
IV.4.4.  Influence du modèle d’interface  
Pour mettre en évidence l’influence du modèle d’interface sur les résultats des simulations, 
la simulation numérique de l’essai à Dunkerque (Chow 1997) a été reprise, d’abord, sans prise 
en compte de l’interface (adhérence parfaite entre le pieu et le sable), ensuite, en considérant 
le modèle d’interface élastoplastique parfait orienté avec critère de rupture de Mohr-Coulomb 
non associé (ψ constant) (Frank et al. 1982). Les paramètres de ce modèle, dit critère orienté 
"CO" (cf. § I.3.3.2) sont données dans le tableau IV.4 (φ’=27 degrés ; ψ =10 degrés). La 
comparaison des calculs, en termes de courbes charge-tassement, est présentée sur la figure 
IV.28. Comme attendu, la courbe charge-tassement avec adhérence parfaite du pieu sous-
estime le tassement du pieu à la rupture. En effet, pour la charge de rupture expérimentale de 
309 kN, le tassement correspondant est d’environ 1 mm contre un tassement mesuré de 
4,3 mm. Si on considère une modélisation avec prise en compte de l’interface (CO), la courbe 
charge-tassement expérimentale est nettement mieux modélisée (Fig. IV.28), bien que les 
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Figure IV-28 Comparaison de la courbe charge-tassement entre l’essai expérimental à Dunkerque, les 
simulations avec adhérence parfaite et avec prise en compte de l’interface (CO) 
Une comparaison des contraintes normales et de cisaillement avec le modèle "CO" et le 
modèle MEPI 2D permet de mieux identifier l’origine de cette sousestimation. La 
mobilisation de la contrainte de cisaillement locale dans les 4 nœuds correspondants aux 4 
manchons installés sur le pieu "ICP" montre que les valeurs plus élevées obtenues avec le 
critère orienté sont la conséquence de l’absence de stabilisation de la contrainte de 
cisaillement (Fig. IV.29 a). Cette augmentation de la contrainte de cisaillement est causée par 
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une non stabilisation de la dilatance dans la couche d’interface (ψ =cste). En effet, le 
comportement très dilatant prédit par le critère de Mohr-Coulomb non associé, contraint par la 
rigidité du sable adjacent engendre une augmentation continue de la contrainte radiale (Fig. 
IV.29 b)  et par conséquent de la contrainte de cisaillement. Cette situation n’est pas 
rencontrée dans le cas des simulations numériques utilisant le modèle MEPI 2D pour 
l’interface car le modèle prévoit une stabilisation de la dilatance aux grands déplacements 
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   (a)               (b) 
Figure IV-29 Comparaison entre les simulations en utilisant une interface MEPI 2D et une interface 
CO (a) Contrainte de cisaillement locale  dans les manchons (b) Contrainte normale locale dans les 
manchons de mesure 
L’évolution de la contrainte de cisaillement moyenne sur tous les nœuds de l’interface 
confirme le même comportement très dilatant avec le critère orienté, et montre que les 
simulations avec MEPI 2D représentent mieux le frottement expérimental au fût du pieu 
(Fig. IV.30).  
Sur la figure IV.31, on synthétise les résultats des simulations en termes de courbes charge-
tassement. On remarque d’abord que la résistance en pointe est la même pour les deux 
simulations, car seul le modèle de comportement de l’interface a été modifié dans cette étude. 
Quant à la charge totale expérimentale, elle est bien prévue en utilisant MEPI 2D et largement 
surestimée avec le critère orienté CO pour les grands déplacements de la tête du pieu. Dans ce 
dernier cas, l’allure générale de la courbe charge-tassement montre que la condition de 
rupture représentée, généralement par un "plateau", est loin d’être atteinte. Encore une fois, 
l’effet de la dilatance empêchée serait à l’origine de ce comportement. Ces résultats mettent 
en évidence l’intérêt de l’utilisation du modèle de comportement MEPI 2D  pour l’interface.  
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Figure IV-30  Comparaison entre les résultats expérimentaux, les simulations considérant  une 
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Figure IV-31 Comparaison entre les simulations considérant  une interface MEPI 2D et une interface 
CO : Courbe charge-tassement  
IV.5. Type 3 : Dunkerque (LCPC) 
La troisième analyse d’essai statique de chargement présentée dans ce travail concerne un 
caisson battu sur le site de Dunkerque (Bustamante et Gianeselli 1991 ; Bustamante et 
Gianeselli 2006 a). La description du pieu, des essais de reconnaissance et leur interprétation, 
ainsi que les résultats de l’essai de chargement sont décrits en détail au chapitre II (cf. § II.4). 
La modélisation numérique de l’essai de chargement du caisson avec CESAR-LCPC est 
effectuée en se basant sur la méthodologie décrite au paragraphe IV.2. 
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IV.5.1.  Etape 1 : Recueil des données expérimentales et géométriques 
IV.5.1.1. Géométrie et maillage 
La géométrie est fidèle au profil géotechnique en tenant compte des différentes couches de 
sol, de la couche d’interface et du pieu. Bien que la géométrie du pieu soit hexagonale 
(Fig. II.20), afin d’effectuer une modélisation à symétrie de révolution, le pieu hexagonal a 
été remplacée par un pieu cylindrique en utilisant l’équivalence de la surface latérale pour 
déterminer le diamètre équivalent (Mestat et Prat 1999). La surface latérale s’écrit : 
peqlat LR2LPS π=×=             IV-8 
où Slat est la surface latérale du caisson, P le périmètre du caisson (Tab. II.10),  Lp la 
longueur du caisson et Req le rayon équivalent utilisé pour le pieu circulaire (26 cm après 
calcul). Par ailleurs, on a affecté au matériau constituant le pieu un module d’Young 







E π=            IV-9 
A est l’aire moyenne de sections du pieu,  E est le module d’Young du pieu réel en acier 
(pris égal à 195 GPa). On obtient GPa16Eeq ≈ .  
Le caisson est donc modélisé par un pieu circulaire de diamètre D = 0,52 m, de longueur 
Lp = 7,76 m ayant un module d’Young E = 16 GPa.  
Quant au profil géotechnique, on est en présence d’une couche de silt argilo-sableux 
jusqu’à 3 m et de sable Flandrien, moyennement dense à dense, de 3 à 16 m. Puisqu’on ne 
dispose pas de valeurs de poids volumique, on considère les poids volumiques des couches de 
sables de Dunkerque relatif au pieu "ICP". La géométrie choisie (Fig. IV.32 a) est constituée 
de 5 couches relatives aux modules d’Young déjà calculés et donnés dans le tableau II.12. La 
géométrie comprend également la couche d’interface d’épaisseur t = 12 D50 = 3 mm ; les 
caractéristiques des différentes couches sont données dans le tableau IV.8. 
Tableau IV-8 Caractéristiques des différentes couches  du site LCPC (Dunkerque) 
Couche Profondeur (m) γ’(kN/m3) E (MPa) 
Couche 1 0-3 17,1 29 
Couche 2 3-4 19,9 37 
Couche 3 4-5 19,9 53 
Couche 4 5-6 19,9 62 
Couche 5 6-7 19,9 94 
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Le maillage (Fig. IV.32 b) est défini en symétrie de révolution avec les mêmes conditions 
aux limites que celles utilisées pour l’analyse numérique des pieux de type 2. La discrétisation 
est faite en éléments isoparamétriques axisymétriques à 8 nœuds dont on donne les détails 
dans le tableau IV.9.  
 
       (a)                               (b) 
Figure IV-32 Pieu de type 3 (a) Géométrie  (b) Maillage  de la modélisation axisymétrique 
 










Rapport de forme 
L/t 
Dunkerque-LCPC 8446 2729 64 128 40 
IV.5.1.2.  Modèles et paramètres des matériaux 
Comme pour les simulations des essais de pieux de type 1 et 2, pour l’analyse numérique 
de l’essai de pieu de type 3, on a adopté un modèle élastique linéaire pour le pieu en acier, 
(E =16 GPa ; ν = 0,28). Le sable obéit au critère de rupture de Mohr-Coulomb non associé. 
Les modules d’Young (Tab. II.12), les angles de frottement (Tab. II.13) et les angles de 
dilatance dans les différentes couches de sable sont déterminés à partir des essais 
pressiométriques (cf. II.4.2.2). L’interface est modélisée, comme dans les exemples 
précédents à l’aide du critère orienté pendant les phases d’initialisation et à l’aide de MEPI 





















L =7, 76 m
u = 0
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d’interface, on considère globalement les mêmes paramètres que pour les simulations du pieu 
de type 2 à Dunkerque en supposant que les interfaces sont de même rugosité et que le sable 
adjacent est de même densité. Le tableau IV.10 résume l’ensemble des paramètres des 
modèles utilisés. 
Tableau IV-10 Paramètres constitutifs des différents matériaux 
 
IV.5.2.  Etape 2 : Définition des conditions initiales  
Comme dans les simulations des pieux de type 2, et conformément à l’étape 2 de la 
méthodologie générale, les phases d’initialisation (phases 1 et 2) sont appliquées 
Sable (Mohr-
Coulomb) Paramètre Couche 1 Couche 2 Couche 3 Couche 4 Couche 5 
 
Module d’Young : Es (MPa) 29 37 53 62 94 
Coefficient de Poisson : ν 0,3 0,3 0,3 0,3 0,3 
Cohésion : c (kPa) 0,1 0,1 0,1 0,1 0,1 
Angle de frottement : φ’ (degrés) 35,8 38,7 41,2 40,5 41 
Angle de dilatance  ψ (degrés) 5,8 8,7 11,2 10,5 11 
Pieu (Elastique 
linéaire) Paramètre Valeur     
 
Module d’Young  Ep (GPa) 16     
Coefficient de Poisson νp 0,28     
Interface (Mohr -
Coulomb orienté) Paramètre Valeur     
 
Ei (MPa) 200     
νi 0,3     
ci  (kPa) 0,1     
δ'i (degrees) 27     
ψi (degrees) 10     
Interface (MEPI 
2D) Paramètre Valeur     
 
E* (kPa) 1500     
ν* 0     
µf 0,51     
µco 0,25     
µ0 0,017     
A 0,00008     
B 0,065     
t (mm) 3     
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(Fig. IV.6 a et b). Le poids propre du sable autour du pieu est activé (Tab. IV.8) et l’état K0 
est pris en compte pour l’initialisation des contraintes horizontales autour du pieu. 
Pour l’initialisation numérique des effets d’installation par battage, puisque l’on ne dispose 
d’aucune mesure de contrainte résiduelle après le battage, les résultats de l’étape 2 pour 
déterminer les contraintes résiduelles après installation sont appliquées mais ne seront pas 
comparés à des données expérimentales.  
IV.5.2.1. Reproduction de la contrainte radiale résiduelle σ’rc 
La contrainte radiale après installation au fût est calculée à l’aide de l’équation (IV-1) pour 
les différentes profondeurs à partir des données du CPT (qc), de la contrainte verticale initiale 
et de la hauteur à partir de la pointe. Cette contrainte radiale est appliquée numériquement sur 
le bord de l’interface (phase 2, cf. § IV.2.2.2) 
IV.5.2.2. Reproduction de la contrainte résiduelle en pointe qpres  
La contrainte résiduelle en pointe n’est pas mesurée ; on utilise deux méthodes pour 
évaluer cette contrainte (cf. § IV.2.1.2.b), à savoir la méthode de Briaud et Tucker (1984) en 
utilisant l’équation (IV-2) et celle de Alawneh et Malkawi (2000) en utilisant les équations 
(IV-3) et (IV-4). L’application de la méthode de Briaud et Tucker (1984) est effectuée en 
prenant Nside = 30 (à partir des essais SPT) d’où Kτ ≈  473,2 (eq. IV-2). A partir des données 
du pieu (P =  164 cm, A = 177 cm2, Ep = 195 GPa, Lp = 7,76 m ), on a β ≈  0,152 (eq. IV-2) et 
finalement qpres(1) ≈  630 kPa.  
La méthode de Alawneh et Malkawi (2000) est appliquée en considérant pour le pieu 
Ep = 16 GPa , Lp = 7,76 m, D = 0,52 m, 1A
Ap = . Pour le module de cisaillement G du sable, la 
valeur moyenne de 19 MPa est considérée. L’équation (IV-4) donne η ≈ 0 ,017, d’où, selon 
l’équation (IV-3), qpres(2) ≈  690 kPa.  
Les valeurs des deux méthodes donnent des valeurs de contrainte résiduelle en pointe du 
même ordre de grandeur. Par la suite, la valeur moyenne qpres = 660 kPa sera appliquée à la 
pointe (phase 2, cf. § IV.2.2.3). 
IV.5.2.3. Reproduction de la contrainte résiduelle de cisaillement τres 
La contrainte de cisaillement résiduelle après battage peut être calculée d’une façon simple 
par l’équation (IV-6), en équilibrant la résultante de la résistance en pointe résiduelle au 
frottement axial résiduel. On a donc :  








res =−=τ           IV-10 
 Il s’agit d’une valeur moyenne du frottement résiduel au fût après battage. Cette valeur est 
appliquée numériquement sur le bord de la couche d’interface en tant que contrainte 
uniformément répartie (phase 2), bien que les courbes de frottement expérimentales dont on 
dispose commencent par une contrainte de cisaillement nulles en début de chargement, car les 
jauges de mesures ont été remises à zéro en début du chargement. 
IV.5.3.  Etape 3 : Modélisation du chargement statique du pieu  
L’essai de chargement en compression est simulé par une application de déplacements en 
tête du pieu (phase 3, cf. Fig. IV.6 c). Le déplacement total wt0 = 50 mm est appliqué en 100 
incréments, à raison de 0,5 mm par incrément. Notons qu’on a considéré comme dans les 
essais de pieux "ICP" à Dunkerque, un module d’Young amélioré E’ ≈ 400 MPa dans la zone 
hachurée (cf. § IV.4.3.3, Fig. IV.22) sous la pointe, pour prendre en compte la densification 
du sable après le battage (On suppose que les sols des essais de pieu de type 2 (Dunkerque) et 
3 atteignent la même rigidité à densité maximale). A l’issue de la phase numérique 
correspondant au chargement, les courbes de mobilisation du frottement latéral dans les 
nœuds de la couche d’interface localisés au milieu des 5 tronçons munis d’extensomètres 
amovibles sont comparés aux courbes expérimentales données au chapitre II (Fig. II.26). Les 
profondeurs de ces nœuds sont données dans le tableau IV.11.  
Tableau IV-11 Nœuds correspondants aux différents tronçons 
Tronçon A B C D E 
Noeud 7313 5800 5088 4376 3574 
Profondeur (m) 1,6 3,7 4,7 5,7 6,7 
La comparaison entre les prévisions numériques et les courbes expérimentales (Fig. 
IV.33 a) montre que le frottement axial numérique commence par les valeurs résiduelles non 
mesurées lors des essais (jauges remises à zéro). La courbe moyenne numérique de la 
résultante totale du frottement axial Qs est comparée à la courbe expérimentale déterminée en 
faisant la moyenne des 5 courbes dans les tronçons (Fig. IV. 33 b). L’évolution des 
contraintes radiales pour chaque tronçon est donnée sur la figure IV.34 a. 
L’évolution de la résistance en pointe Qp et de la charge totale Qt sont comparées à 
l’évolution expérimentale (Fig. IV.34 b). La pente initiale de la courbe de résistance en pointe 
est clairement sous-estimée numériquement. Cette pente traduit une augmentation de la 
rigidité dans la phase de chargement, liée  à la densification du sable autour de la pointe suite 
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au battage. Ce résultat montre que l’estimation du module d’Young modifié dans la zone 
autour de la pointe n’est pas optimale. En revanche, la résistance en pointe atteint bien la 
valeur expérimentale de la résistance en pointe à la rupture. Comme la pente initiale de la 
charge de frottement prédite est aussi sous-estimée (Fig. IV.33 b) (le module d’Young de 
l’interface est probablement sous-estimé, à cause du manque d’essais d’interface), la pente de 
la courbe de la charge totale est alors sous-estimée (Fig. IV.34 b). En revanche, l’allure 
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     (a)                        (b) 
Figure IV-33 Comparaison entre valeurs numériques et expérimentales au fût du pieu (a) Contrainte 
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    (a)                             (b) 
Figure IV-34 (a) Contrainte radiale numérique dans les nœuds correspondants aux tronçons (b) 
Réponse charge-tassement : Prévisions numériques et résultats expérimentaux 
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IV.6. Modélisation des pieux à l’aide du logiciel ICFEP  
Dans les paragraphes précédents, l’analyse des pieux a été effectuée à l’aide du logiciel 
CESAR, où les éléments d’interface utilisés sont des éléments de type couche mince. Une 
analyse analogue a été effectuée avec le logiciel ICFEP (Imperial College Finite Element 
Program) de Imperial College (Londres), qui dispose d’éléments d’interface particuliers sans 
épaisseur. Le modèle d’interface MEPI 2D a été intégré et validé dans ICFEP, puis la même 
analyse par éléments finis de l’essai du pieu type 2 (Dunkerque) a été effectuée. On présente 
dans ce paragraphe, les résultats obtenus avec les éléments d’interface type couche mince de 
CESAR et les éléments sans épaisseur de ICFEP. 
IV.6.1.  Elément d’interface sans épaisseur utilisé dans ICFEP 
L’élément d’interface utilisé dans ICFEP est sans épaisseur (Beer 1985 ; Carol et Alonso 
1983 ; Day et Potts 1994 ;  Frank et al. 1982 ; Potts et Zdravkovic 1999 ; Potts et al. 2002), à 
4 ou 6 nœuds (Fig. IV.35), compatible avec les éléments isoparamétriques à 4 et 8 nœuds et 
les éléments triangulaires à 3 et à 6 nœuds. Les contraintes appliquées à l’interface sont la 
contrainte normale σn et tangentielle τ, reliées par la loi de comportement aux déformations 















K            IV-11 
Pour cet élément particulier, la matrice de rigidité élastique eK de l’interface est exprimée 
directement en fonction des rigidités tangentielle et normale de l’interface (eq. I-1) ; alors que 
pour l’élément d’interface couche mince utilisé dans CESAR, il est nécessaire de fournir des 
caractéristiques mécaniques élastiques fictives pour l’interface, (E*, ν*) exprimées en 
fonction des rigidités normales et tangentielles et de l’épaisseur de l’interface (cf. § I.3.4.2). 
 
 
Figure IV-35 Eléments d’interface isomparamétriques sans épaisseur à 6 et à 4 nœuds 
 (Potts et al. 2002) 
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La déformation de l’élément d’interface est définie comme le déplacement relatif entre le 
haut (top) et le bas (bottom) de l’élément d’interface (Fig. IV.35), on a : 
La transformation des déplacements globaux (u, v) en déplacements locaux (u1, v1) s’écrit 



















1           IV-12 


























       IV-13 
Dans le code ICFEP, les déplacements globaux (u, v) en chaque point de l’élément 
d’interface sont exprimés en fonction des déplacements nodaux, en utilisant les fonctions 
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t              IV-16 
où δ est le vecteur des déplacements nodaux, défini par : 



















B       IV-18 
IV.6.2. Programmation et validation du modèle MEPI 2D dans ICFEP 
Le modèle MEPI 2D a été programmé dans ICFEP. Sa validation a été effectuée sur des 
essais de cisaillement élémentaires d’interface en considérant un élément d’interface sans 
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épaisseur à 4 nœuds et un sable adjacent élastique rigide. Le schéma de l’essai de cisaillement 
traité dans ICFEP est donné sur la figure IV.36. 
 
Figure IV-36 Schéma de  validation de MEPI 2D dans ICFEP 
Les essais de cisaillement considérés pour valider le modèle dans ICFEP reprennent ceux 
considérés par De Gennaro et Frank (2002a) à contrainte normale constante "CNC", à savoir : 
les essais d’interface à la boîte de cisaillement direct modifiée "BCDM" entre le sable de 
Fontainebleau moyennement dense et l’acier (De Gennaro 1999) (Fig. IV.37), les essais 
d’interface à la BCDM entre le sable de Sydney et une interface métallique rugueuse 
(Tabucanon et Airey 1992) (Fig. IV.38), les essais d’interface à l’appareil de cisaillement 
simple tridimensionnel cyclique "C3DSSI" entre du sable de Silica dense et de l’acier rugueux 
(Fakharian et Evgin 1996) (Fig. IV.39) et enfin les essais qui seront utiles pour l’analyse 
numérique des pieux de type 2 à Dunkerque, à savoir les essais d’interface à la "BCDM" entre 
le sable de Dunkerque dense et l’acier de même rugosité que le pieu "ICP" (Kuwano, cité par 
Chow 1997) (Fig. IV.40).  
Pour toutes les simulations numériques, les prévisions de MEPI 2D sont en bonne 
concordance avec les résultats expérimentaux. Les paramètres du modèle sont donnés dans le 
tableau IV.12 ; à noter que les paramètres et les résultats numériques sont en bon accord avec 
ceux obtenus par De Gennaro et Frank (2002a) en utilisant le même modèle MEPI 2D 











Sable élastique rigide (E=1E5 kPa)
Elément d’interface  
σn=cte (le long de l’élément  d’interface)
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Figure IV-37 Comparaison des prévisions de MEPI 2D dans ICFEP et des résultats expérimentaux : 
Essais d’interface à contrainte normale constante "CNC"                                                               
(sable de Fontainebleau - métal rugueux, ID=0,46) 
Sable Fontainebleau Sydney Silica Dunkerque 
Kn (kPa) 11.105 106 6.106 5.105 
Kt (kPa) 4,6.105 5.106 3.106 2,5.105 
µ0 0,017 0,01 0 0,017 
µf 0,78 0,96 0,81 0,54 
µr 0,7 0,7 0,6 0,51 
µc0 0,67 0,46 0,49 0,25 
A 0,0005 0,00015 0,00009 0,00008 
B 0,05 0,034 0,03 0,065 
A0 4 20 6 20 
utfp (mm) 1,4 0,47 0,43 0,3 
t(mm) 2 3 6 3 
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Figure IV-38 Comparaison des prévisions de MEPI 2D dans ICFEP et des résultats expérimentaux : 
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Figure IV-39 Comparaison des prévisions de MEPI 2D dans ICFEP et des résultats expérimentaux : 
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Figure IV-40 Comparaison des prévisions du modèle et des résultats expérimentaux : Essais 
d’interface à CNC σn = 150 kPa (sable de Dunkerque ID=0,75 - métal rugueux, cf. § II.3.4.2) 
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IV.6.3.  Simulation de l’essai en chambre d’étalonnage avec ICFEP 
La modélisation numérique de l’essai de chargement du pieu modèle en chambre 
d’étalonnage dans du sable de Fontainebleau est effectuée suivant la même procédure 
numérique utilisée dans CESAR-LCPC (cf. §. IV.3). La géométrie est fidèle aux dimensions 
réelles de la chambre et du pieu modèle. Le maillage axisymétrique de ICFEP est réalisé par 
assemblages de blocs rectangulaires et trapézoïdaux (Fig. IV.41). 
L’analyse numérique est effectuée d’abord, avec prise en compte de l’initialisation 
géostatique en appliquant le poids du sable en une seule étape. On a montré lors de la 
modélisation dans CESAR que le mode d’initialisation géostatique en une seule étape, ou en 
simulant la pluviation par plusieurs étapes, n’influence guère les résultats. On procède ensuite 
à l’application du confinement radial et vertical (100 kPa). Enfin, on applique le chargement 
en 50 incréments de 0,1 mm. Quant aux modèles de comportement, ils sont les mêmes que 
ceux utilisés dans la modélisation avec CESAR-LCPC (Tab. IV.1) avec les paramètres 
d’interface du tableau IV.12 (interface sable de Fontainebleau-acier). Les résultats lors de la 
phase de chargement relatifs à la mobilisation du cisaillement et de la contrainte normale 
moyenne à l’interface sont du même ordre de grandeur que ceux obtenus avec CESAR 
(Fig. IV.42).  
 
σ = 100 kPa 
u = v = 0
u = 0 
σ = 100 kPa  
Figure IV-41 Maillage de la chambre d’étalonnage par ICFEP 
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Figure IV-42 Evolution des contraintes normale et de cisaillement à l’interface lors du chargement du 
pieu et comparaison entre résultats avec CESAR (élément couche mince) et ICFEP                      
(élément sans épaisseur) 
IV.6.4. Simulation de l’essai de pieu ICP à Dunkerque 
On considère, l’exemple de la modélisation de l’essai de chargement du pieu ICP à 
Dunkerque (type 2). La modélisation à l’aide de CESAR a été effectuée au paragraphe IV.4. 
Pour ICFEP, le maillage et les conditions aux limites sont donnés sur la figure (IV.43). 
L’initialisation des conditions initiales et le mode de chargement (déplacements imposés en 
80 incréments de 0,1 mm) suivent la même procédure que celle utilisée avec CESAR. Quant 
aux contraintes résiduelles, on considère seulement l’application des contraintes radiales 
(l’initialisation des contraintes de cisaillement et de celles en pointe n’est pas considérée dans 
ICFEP). Les valeurs des contraintes normales résiduelles à l’interface sont déterminées à 
partir de l’équation (IV-1) (Jardine et al. 2005). Ces contraintes normales sont ensuite 
appliquées aux bords de l’interface.  
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u = 0u = 0
u = v = 0  
Figure IV-43 Conditions aux limites et maillage dans ICFEP (Essai de chargement du pieu ICP à 
Dunkerque) 
Les mêmes calculs de l’exemple du pieu de type 2 à Dunkerque ont été effectués en 
appliquant les contraintes normales résiduelles aux bords de l’interface. Les résultats de ces 
calculs ont été comparés, comme auparavant, aux données expérimentales. 
Pour les deux types d’interface, les résultats sont en bon accord avec les essais 
(Fig. IV.44). Sur la figure IV.45, la mobilisation moyenne du frottement est tracée pour les 2 
types d’interface (interface couche mince : CESAR, interface sans épaisseur : ICFEP). 
Globalement, les résultats numériques sont en bon accord avec les essais. De plus, les deux 
types d’éléments permettent de bien modéliser le comportement de l’interface avec le modèle 
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  (a)              (b) 
Figure IV-44 Mobilisation de la contrainte de cisaillement et comparaison avec les valeurs 




































Déplacement en tête du pieu (mm)
Modèle numérique (couche sans épaisseur, ICFEP)
Modèle numérique (couche mince, CESAR)
Essai
 
Figure IV-45  Mobilisation de la contrainte de cisaillement moyenne et comparaison entre les modèles 
avec couche mince et sans épaisseur  avec les valeurs expérimentales 
IV.7. Conclusion 
Dans ce chapitre, une méthodologie générale de modélisation par éléments finis d’un essai 
de chargement de pieu battu ou foncé est présentée. Cette méthodologie tient compte, d’une 
part, des effets d’installation en reproduisant les contraintes de cisaillement et en pointe 
résiduelles et, d’autre part, du comportement de l’interface en considérant un modèle de 
comportement approprié (MEPI 2D). Les pieux sont modélisés en utilisant une géométrie et 
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un maillage à symétrie de révolution et les éléments d’interface considérés sont, dans un 
premier temps, de type couche mince.  
L’analyse d’un pieu modèle en chambre d’étalonnage a été effectuée en tenant compte de 
la pluviation du sable autour du pieu modèle. Les prévisions par éléments finis sont en bonne 
concordance avec l’essai de chargement et l’influence de l’initialisation géostatique s’avère 
négligeable. Ensuite, les modélisations de pieux modèles "ICP" et d’un pieu en vraie grandeur 
"LCPC" sur site sont effectuées. Dans un premier temps, les prises en compte de la contrainte 
radiale après installation et des contraintes résiduelles de cisaillement et en pointe sont 
considérées en faisant l’initialisation des éléments d’interface. Le chargement du pieu est 
ensuite modélisé. 
En comparant les prévisions numériques aux données expérimentales, le frottement dans la 
couche d’interface (modélisée par MEPI 2D) est bien reproduit. La résistance en pointe 
prédite est en revanche sous-estimée bien que les valeurs résiduelles soient bien reproduites. 
L’effet du battage ou fonçage du pieu, à l’origine d’une densification du sable autour de la 
pointe qui se traduit par une augmentation de sa rigidité est supposé à l’origine de cet écart. 
Par la suite, ce phénomène a été considéré dans la phase de chargement en modifiant le 
module d’Young dans une zone sous la pointe, avec une nette amélioration des résultats. 
 Dans un autre volet de ce travail, le modèle MEPI 2D a été programmé dans le logiciel EF 
de l’Imperial College (ICFEP) qui dispose d’un élément d’interface sans épaisseur (ICFEP). 
L’objectif était de comparer les deux stratégies classiques de modélisation du contact sol-pieu, 
à savoir : par éléments sans épaisseur et par éléments de type couche mince. Pour les deux 
types d’éléments d’interface, les résultats sont proches et les essais de chargement de pieu 
sont bien modélisés. Globalement l’essai de chargement du pieu est bien modélisé quel que 
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Chapitre V. Modélisation numérique tridimensionnelle du 








Le modèle d’interface MEPI 3D formulé en termes d’invariants dans l’espace 
tridimensionnel a été décrit et validé sur des essais de cisaillement d’interface au chapitre III 
(cf. § III.3). Ce modèle, destiné à reproduire le comportement de l’interface, a été implanté 
dans la version 3D du code de calcul aux éléments finis CESAR-LCPC, afin d’être utilisé 
pour l’étude de l’interaction sol-structure lors de la modélisation tridimensionnelle des essais 
de chargement de pieux. Dans ce qui suit, le modèle est d’abord vérifié sur un problème aux 
limites simple qu’est la boîte de cisaillement direct modifiée. Ensuite, une analyse 
tridimensionnelle des essais de chargement de pieux type 2 et 3 (cf. § II.3, II.4) est effectuée. 
L’analyse est basée sur la méthodologie proposée au chapitre IV, qui tient compte des effets 
d’installation du pieu et du modèle d’interface tridimensionnel MEPI 3D. Enfin, l’apport du 
nouveau modèle tridimensionnel est mis en évidence. 
V.2. Implantation du modèle d’interface MEPI 3D dans CESAR-LCPC 
V.2.1.  Généralités 
Comme décrit au chapitre III, l’interface a été modélisée en considérant les déformations 
comme variables d’état cinématiques ; le vecteur des déformations : 
 dεT = (dε1, dε2, dε3, dγ1, dγ2, dγ3)          V-1 
est associé au vecteur des contraintes : 
dσT  = (dσ1, dσ2, dσ3, dτ1, dτ2 , dτ3)          V-2 
Les contraintes appliquées à l’interface sont  données sur la figure III.8 (voir aussi 
Tab.III.2). Les équations qui constituent le modèle de comportement de l’interface sont 
formulées en invariants qui sont exprimés par les termes des vecteurs de contrainte et 
déformation (cf. § III.3.1). Notons que, puisque le modèle d’interface MEPI 3D est formulé 
en termes d’invariants, aucune surface de discontinuité n’est a priori privilégiée par le modèle. 
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On verra plus tard que le choix d’un élément spécifique d’interface ( 0t → ) permettra au 
modèle rhéologique de modéliser numériquement le comportement de la discontinuité. Nous 
présentons dans la suite, la méthodologie adoptée pour décrire le comportement 
tridimensionnel de l’interface sol-structure à l’aide d’éléments de type couche mince 
tridimensionnels (Eléments isoparamétiques tridimensionnels à 20 nœuds).  
V.2.2. Eléments d’interface de type couche mince tridimensionnels 
Les principes de la méthode exposée dans ce paragraphe pour les éléments de type couche 
mince tridimensionnels sont les mêmes déjà utilisés pour la modélisation par éléments finis de 
l’interface bidimensionnelle en utilisant des éléments couche mince (cf. § I.3.4). Considérons 
la schématisation de l’interface présentée sur la figure V.1. La zone de contact ou interface est 
représentée par un élément de massif isoparamétrique à 20 nœuds. Dans le repère local 
(O, m, n, l ), la plus grande dimension de l’élément L est parallèle à l’axe m, la petite 
épaisseur t de l’élément est parallèle à l’axe l  et la dimension H est parallèle à l’axe n. On 
choisit le repère global de telle manière que les axes x et m sont confondus. Le repère local 
(O, m, n, l ) est incliné d’un angle α autour de l’axe x par rapport au repère global (x, y, z). 
On considère l’une des formes de rotations tridimensionnelles des corps rigides autour d’un 
axe spécifique (par exemple, Mehrabadi et al. 1995). 
 
Figure V-1 Elément d’interface à 20 noeuds 
Considérons l’élément de la figure V.1 dans son repère local (O, m, n, l ). En suivant les 
procédures classiques de la méthode des éléments finis, le vecteur de déformation aux nœuds 
































































































ll                V-3 
 
Les déplacements u, v et w dans les directions m, n et l  sont exprimés en fonction des 





























                        V-4 
Ni(ξ, η, ζ) étant les fonctions de forme aux nœuds de l’élément définies dans le repère 
(ξ, η, ζ)  de l’élément de référence.  
A partir de (V-3) et (V-4), les déformations aux nœuds de l’élément peuvent donc s’écrire 

























































































































































































ll        V-5 
ou encore : 





























































































































    V-7
  
La matrice L  est la matrice de dérivation, la matrice N contient les fonctions de forme aux 
nœuds de l’élément. Pour obtenir la matrice B  (eq.V-6), il est nécessaire d’introduire la 
matrice jacobienne J  permettant la transformation géométrique entre l’élément fini et 






































J              V-8 
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Pour un élément parallélépipède de longueur L, de largeur H et d’épaisseur t (Fig. V.1), 




















J 1             V-10 
























































































































































          V-11 
Ainsi, pour notre élément spécifique d’interface, les déformations sont exprimées en 























































































































































































ll        V-12 
En réduisant l’épaisseur de l’interface ( )0t → , condition qui caractérise l’élément 
d’interface de type couche mince bidimensionnel, et qu’on généralise au cas tridimensionnel, 
les termes de la matrice (V-12) qui contiennent les rapports t/L et t/H deviennent négligeables. 
Par conséquent, les rapports de forme considérés dans cette approche tridimensionnelle (L/t et 
H/t) doivent être suffisamment grands pour que les déformations calculées aux nœuds de 
l’élément traduisent le mode de déformation caractéristique de l’interface. Ainsi dans 
l’hypothèse ( )0t → :  





































































































ll    V-13 
Sur la base de la relation (V-13), et en analogie avec les calculs bidimensionnels de De 
Gennaro et Frank (2005), les déformations de l’élément d’interface s’écrivent : 
( ) ( ) ( )
( ) ( ) ( )
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        V-14 
où lu  est le déplacement absolu des nœuds de l’élément dans  la direction normale ( l ) au 
plan (m, n), utm et utn sont les déplacements tangentiels absolus des nœuds de l’élément dans le 
plan (m, n) respectivement dans les directions m et n. Sur la base de la relation (V-14), les 
déformations moyennes dans l’élément peuvent être calculées à partir des valeurs des 
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où [ lu ] est le déplacement relatif de l’élément dans  la direction normale ( l ) au plan 
(m, n), [utm] et [utn] sont les déplacements relatifs de l’élément dans le plan (m, n) 
respectivement dans les directions m et n.  
En définitive, à partir de l’équation (V-15), en réduisant l’épaisseur de l’élément, la 
cinématique de l’interface est implicitement imposée et compatible avec le choix des 
conditions cinématiques décrites au chapitre III pour l’interface. 
V.2.3. Détermination des caractéristiques élastiques fictives de l’interface 
Les paramètres élastiques tels qu’ils sont introduits dans le modèle de comportement MEPI 
3D sont Kn et Kt (eq. III-14). D’autre part, les éléments d’interface utilisés dans CESAR-
LCPC sont des éléments de massif auxquels on attribue l’élasticité linéaire isotrope de Hooke. 
Les paramètres élastiques de l’interface introduits dans CESAR sont donc E* et ν* dits 
paramètres élastiques fictifs. La détermination de ces paramètres est effectuée en identifiant 
les éléments de la matrice élastique de l’interface exprimée dans le repère global aux éléments 
de la matrice élastique linéaire isotrope donnée par la loi de Hooke en tenant compte de 
l’orientation du repère global par rapport au repère local. E* et ν* sont donc exprimés en 
fonction de Kn et Kt. 
Pour cela, considérons l’élément d’interface de la figure V.1. Si 
Σ  = (σ11, σ22, σ33, τ12, τ13 , τ23)T  est le vecteur des contraintes dans le repère global (x, y, z) et 
σ  = (σmm, σnn, σ ll , τmn, τ lm , τ ln ) le vecteur des contraintes dans le repère local (m, n, l ), la 
relation entre les contraintes locales et globales est donnée en considérant la matrice de 



















































R                   V-16 
La détermination de la matrice de rotation est basée sur le théorème d’Euler qui permet la 
représentation des rotations de corps rigides. Ce théorème permet la caractérisation de la 
rotation tridimensionnelle d’un angle α autour d’un axe spécifique indiqué par le vecteur 


















u . Ainsi, dans un espace à six dimensions, la matrice de rotation 
tridimensionnelle est donnée par un tenseur orthogonal à six dimensions (par exemple, 
Mehrabadi et al. 1995) par la formule : 






































          V-18 
Si on considère, la rotation du repère global (O, x, y, z) d’un angle α autour de l’axe x 




















































P             V-19 
L’expression de la matrice de rotation des contraintes exprimée dans le cas général en (V-17) 
devient en remplaçant P  par son expression en (V-19) : 
( ) ( )





























    V-20 
                                                Chapitre V. Modélisation numérique tridimensionnelle du comportement des pieux  
  
 197
D’une manière analogue, si Ε  = (ε11, ε22, ε33, γ12, γ13 , γ23)T est le vecteur des déformations 
dans le repère global (x, y, z) et ε  = (εmm, εnn, ε ll , γmn, γ lm , γ ln )T le vecteur des déformations 
dans le repère local (m, n, l ), la relation entre les déformations locales et globales est donnée 





















































ll                V-21 
avec : 
( ) ( )




































   V-22 
Supposons maintenant que le comportement local élastique de l’interface, comme le 











































































































      V-23 
Afin d’obtenir la matrice de rigidité globale du système discrétisé, la matrice de rigidité 
locale LK doit être exprimée dans le repère global (O, x, y, z). Ceci peut s’obtenir en imposant 
l’égalité entre l’énergie potentielle globale et locale de l’élément (Sharma et Desai 1992), ce 





1 LTT             V-24 
A partir de (V-21) et (V-24) on obtient : 
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εε= RKR D LT             V-25 
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D      V-27 
D’autre part, le comportement de l’élément de massif utilisé pour décrire l’interface dans 
CESAR-LCPC est supposé élastique linéaire isotrope, donné par la loi de Hooke. Dans le cas 
tridimensionnel la matrice d’élasticité D  en (eq. V-24) prend aussi la forme suivante : 
( )
( )( ) ( )( ) ( )( )
( )( )
( )
( )( ) ( )( )











































































D    V-28 
En identifiant les éléments de la matrice en (V-27) avec ceux de la matrice (V-28), un 
module d’Young, E*, et un coefficient de Poisson ν*, fictifs pour l’interface sont définis. Ces 
deux quantités dépendent de l’orientation de l’élément d’interface dans le repère global (angle 
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α), de l’épaisseur t et  des deux rigidités Kn et Kt caractérisant le comportement mécanique de 
l’interface dans son domaine d’élasticité.  
On vérifie alors que, dans le cas d’une interface horizontale (α = 0 degrés) ou verticale 
(α = 90° degrés), les caractéristiques élastiques sont le module d’Young E* et le coefficient 














−=ν              V-30 
Notons que l’orientation de l’interface n’intervient que pour calculer les caractéristiques 
élastiques fictives de l’interface. En effet, la formulation en termes d’invariants du modèle 
élastoplastique permet sa généralisation sur la totalité des orientations choisies dans l’espace 
des contraintes. 
V.2.4. Rapports de forme de l’élément tridimensionnel 
Pour simuler le comportement de l’interface en utilisant des éléments de type couche 
mince en 2D, il est suggéré d’adopter des valeurs du rapport de forme L/t comprises entre 10 
et 100 (Pande et Sharma 1979 ; Desai et al. 1984 ; Sharma et Desai 1992 ; Hohberg et 
Schweiger 1992). De Gennaro et Frank (2005) considèrent un rapport de forme entre 25 et 
100 (cf. § I.3.4).  
L’extension de l’approche "couche mince" au cas tridimensionnel nécessite, par 
conséquent, une vérification préalable des rapports L/t et H/t, nécessaire afin de reproduire 
correctement la cinématique de la couche d’interface. Dans le but d’analyser l’influence des 
rapports de forme de l’élément d’interface tridimensionnel sur la réponse mécanique de 
l’interface, on présente les résultats d’une étude paramétrique effectuée sur un élément 
tridimensionnel. Cette étude permet aussi de vérifier le bon fonctionnement du modèle 
d’interface MEPI 3D implanté dans le code de calcul aux éléments finis.  
On reprend, dans la suite, l’essai à la boîte de cisaillement direct modifiée entre le sable 
dense de Dunkerque et de l’acier effectué par Kuwano (1996) (cf. Fig. II.9). La géométrie du 
problème considéré dans CESAR est représentée sur la figure V.2. 




Figure V-2 Géométrie des éléments d’interface et de massif tridimensionnels 
L’interface est simulée par un élément isoparamétrique à 20 nœuds de longueur 
d’épaisseur t =  0,003 m. Les valeurs L et H varient entre 0,003 m et 3 m, ce qui fait varier les 
rapports de forme entre 1 et 1000. Le massif de sol est également représenté par un élément 
isoparamétrique à 20 nœuds au dessus de l’interface. Les nœuds à la base de l’élément 
d’interface (n° 1, 2, 3, 4, 5, 6, 7 et 8) sont fixes dans les directions horizontale et verticale 
(encastrement parfait). Dans une première étape, l’élément d’interface est soumis à la 
condition K0 avec : σ3 = 150 kPa et σ1 = σ2 = K0.σ3 = 60 kPa, conformément aux hypothèses 
du paragraphe III.3.2. La deuxième étape consiste à appliquer le cisaillement. Les nœuds à 
l’interface entre le massif du sol et l’élément d’interface (n° 13, 14, 16, 16, 17, 18, 19 et 20) 
sont soumis au même déplacement horizontal positif δx suivant la direction x (Fig. V.2). Le 
massif de sable est supposé élastique linéaire et l’interface est représentée par le modèle 
MEPI 3D (sans radoucissement αf = αr). Les paramètres utilisés sont donnés dans le tableau 
V.1 
Tableau V-1 Paramètres de MEPI 3D  utilisés pour l’interface 
Kn(kPa) Kt(kPa) α0 αf αc0 A0 B0 n β t (mm) 
5.105 2,5.105 0,17 0,36 0,25 0,00001 0,015 -0,229 -0,4 3 
Les paramètres élastiques introduits sont E* = 1500 kPa et ν* = 0 (Kn = 2.Kt) obtenus par 
(V-29) et (V-30). 
Sable élastique rigide (E=1E5 kPa)
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Sur les figures V.3 et V.4, on a tracé les courbes de mobilisation du cisaillement (ut, τ) 
dans les nœuds intermédiaires de l’interface 9, 10, 11 et 12 en faisant varier les valeurs des 
rapports de forme L/t (en fixant H à 0,1 m) et H/t (en fixant L à 0,1 m). En accord avec la 
formulation, le comportement de l’élément soumis au cisaillement est sensible aux valeurs des 
rapports de forme L/t et H/t. Pour un rapport de forme faible, la courbe de mobilisation de la 
résistance au cisaillement n’atteint pas la condition de rupture. Des oscillations sont 
également à signaler. Notons que la diminution de H/t influence moins la courbe de 
cisaillement que celle de L/t car le cisaillement se fait dans la direction x parallèle à L. 
Cependant à partir d’un rapport de forme L/t = 25 et H/t = 10, tant l’effet de l’augmentation 
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Figure V-4 Courbes de cisaillement : Influence de la variation de H/t 
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Pour un rapport de forme L/t = H/t = 50, la courbe de mobilisation de la contrainte de 
cisaillement numérique est comparée à la courbe expérimentale (Fig. V.5). Les courbes sont 
en bon accord. Notons que le modèle MEPI 3D programmé dans CESAR LCPC prévoit 
uniquement un écrouissage positif (sans radoucissement), ce qui explique l’absence du pic sur 
la courbe numérique.  
Ainsi, on a présenté une validation du modèle par la méthode des éléments finis sur un 
problème aux limites simple et la plage des rapports de forme suggérée est L/t compris entre 
































Figure V-5 Validation du modèle MEPI 3D aux éléments finis : Comparaison entre la courbe de 
contrainte de cisaillement numérique et expérimentale d’un essai BCDM entre le sable dense de 
Dunkerque et l’acier (Kuwano 1996) 
V.2.5. Influence de K0 
L’un des apports majeurs du modèle MEPI 3D par rapport aux modèles d’interfaces 
bidimensionnels préexistants est la prise en compte de l’influence des contraintes de 
confinement σ1, σ2 et σ3 (Fig. III.9) et donc de la contrainte moyenne agissant sur l’élément 
d’interface en 3D, représentée par le premier invariant I1(=σ1+σ2+σ3). Dans l’exemple 
particulier de la boîte de cisaillement présenté au paragraphe précédent, l’hypothèse 
σ1 = σ2 = K0.σ3 = 60 kPa (K0=1-sinφ’ = 0,4 , φ’ angle de frottement du sable) est importante. 
En considérant, par exemple un coefficient K0 =1, la contrainte de cisaillement est très 
surestimée (Fig. V.6), d’où l’importance des contraintes σ1 et σ2 et de la valeur de K0, comme 
déjà montré lors des simulations numériques présentées au chapitre 3 (cf. § III.3.6). 




































Figure V-6 Influence du coefficient de pression des terres K0 
V.2.6. Tests sur des interfaces orientées 
Le modèle d’interface formulé en invariants ne privilégie aucune surface de discontinuité. 
Cependant, la cinématique de l’interface obtenue lorsque l’épaisseur t tend vers zéro (L/t et 
H/t appropriés) (cf. § V.2.2), conduit à des déformations négligeables (εmm = εnn = εmn ≅ 0) 
(eq. V-15) et donc fait travailler l’élément tridimensionnel "couche mince" uniquement en 
cisaillement, comme un élément d’interface. Par ailleurs, la formulation du modèle en 
invariants permet de reproduire le même comportement quelle que soit l’orientation de 
l’interface. Ceci a été vérifié en faisant varier avec les mêmes conditions aux limites et le 
même jeu de paramètres, (cf. Fig. V.2, Tab. V.1) l’orientation de l’élément lors de la 
simulation de l’essai de cisaillement d’interface présenté au paragrapheV.2.4. Quatre 
orientations ont été considérées: α = 0 degrés (Test 1), α = 90 degrés (Test 2), α = 30 degrés 
(Test 3),  β = 30 degrés (Test 4) (où α est l’angle d’orientation de l’interface autour de l’axe x 
et β est l’angle d’orientation autour de l’axe y par rapport au repère global (x, y, z)). Le 
cisaillement est appliqué par des incréments de déplacement δ suivant la direction x ou y 
(Fig. V.7). Une dernière simulation a été effectuée dans le cas  α = 0 degrés en appliquant un 
cisaillement incliné d’un angle ζ = 40 degrés par rapport à l’axe x (Test 5) (Fig. V.8). 
 









(a) (b)  
 
 
(c)        (d) 
Figure V-7 Tests sur des interfaces orientées (a) Test 1 (α = 0 degrés) (b) Test 2 (α = 90 degrés) (c) 












α = 30° 










Figure V-8 Test 5 : application d’un cisaillement incliné de ζ = 40 degrés par rapport à l’axe x 
Les résultats montrés sur la figure V.9 indiquent clairement que la courbe de mobilisation 
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Figure V-9 Comparaison entre les résultats des tests sur des interfaces orientées 
V.2.7. Intégration  numérique 
L’intégration numérique du modèle MEPI 3D dans le code CESAR-LCPC n’a pas 
nécessité l’introduction d’une technique de résolution particulière. L’intégration numérique 
du problème mécanique en comportement non linéaire a été réalisée en utilisant la méthode 
des contraintes initiales (Nayak et Zienkiewicz 1972), avec une tolérance sur le test des forces 
résiduelles et des déplacements pendant le processus itératif égale à 0,1% (Mestat 1998). Afin 
d’éviter les problèmes d’instabilité numérique associés à cette méthode de résolution et 
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V.3.  Analyse des essais de pieux sur site réel 
En reprenant la méthodologie générale appliquée au chapitre IV pour le calcul 
axisymétrique des essais de pieu en utilisant le modèle MEPI 2D pour l’interface, sont 
analysés dans ce qui suit, les mêmes essais de chargement des pieux de type 2 (ICP) et 3 
(LCPC) par une modélisation tridimensionnelle aux éléments finis à l’aide du modèle 
d’interface MEPI 3D. Une autre validation du modèle MEPI 3D est effectuée à travers une 
comparaison entre l’analyse tridimensionnelle et celle en symétrie de révolution des essais de 
pieu de type 2 et 3 en utilisant MEPI 3D à l’interface. On  rappelle qu’en symétrie de 
révolution le modèle MEPI 3D satisfait les conditions données au paragraphe III.3.7.2. 
V.3.1. Analyse tridimensionnelle des pieux de type 2 "ICP" (Dunkerque et Labenne)  
V.3.1.1. Préparation des calculs 
Pour les pieux de type 2, les résultats expérimentaux ainsi que l’analyse axisymétrique en 
utilisant le modèle d’interface MEPI 2D ont été présentés respectivement aux paragraphes II.3 
et IV.4. Pour l’analyse tridimensionnelle des mêmes essais, les étapes 1, 2 et 3 de la 
méthodologie générale présentée au chapitre IV sont encore appliquées. La géométrie 
considérée pour les deux sites est fidèle à la géométrie réelle (nombre de couches, profondeur 
des couches et dimensions du pieu, cf. §. IV.4.1). Les conditions de symétrie autour de l’axe 
du pieu en termes de chargement et de géométrie permettent d’analyser un quart de l’espace 
tridimensionnel. Les conditions aux limites en axisymétrie sont appliquées pour le modèle 
tridimensionnel. Le maillage est constitué d’éléments parallélépipèdes à 20 noeuds "H20" et 
d’éléments tétraèdres à 15 noeuds "MPT15" utilisés pour la discrétisation du pieu (Fig. V.10 
et V.11). L’interface est simulée par des éléments de type couche mince tridimensionnels 
parallèles au fût du pieu orientés d’un angle α = 90 degrés autour de l’axe x (utilisé pour 
déterminer les caractéristiques mécaniques élastiques E* et ν* introduites dans le logiciel, cf. 
§ V.2.3, eq. V-29 et V-30). Enfin, l’épaisseur de l’interface est prise égale à 3 mm. Le tableau 
V.2 résume les éléments de la discrétisation utilisés pour les sites de Labenne et Dunkerque. 
Les modèles constitutifs ainsi que les paramètres des sables et du pieu sont les mêmes que 
pour les calculs axisymétriques effectués au chapitre IV (cf. Tab. IV.4). Pour l’interface, le 
modèle MEPI 3D validé sur des essais élémentaires à la boîte de cisaillement direct modifiée 
"BCDM" a été utilisé pour déterminer les paramètres constitutifs utilisés dans CESAR-LCPC 
(Tab. V.3).  
 
                                                Chapitre V. Modélisation numérique tridimensionnelle du comportement des pieux  
  
 207
Tableau V-2 Discrétisation des modèles tridimensionnels des sites de Dunkerque et Labenne 













Tableau V-3 Paramètres de MEPI 3D  utilisés pour les simulations des pieux de  type 2 
 
Figure V-10  Maillage tridimensionnel : Site de Dunkerque 
Site Kn(kPa) Kt(kPa) α0 αf αc0 A0 B0 β t(mm) 
IC-Dunkerque 5.105 2,5.105 0,17 0,36 0,25 0,00001 0,015 -0,4 3 
IC-Labenne 2.105 1.105 0,13 0,37 0,24 0,0002 0,03 -0,4 3 
L = 7,4 m 




Figure V-11 Maillage tridimensionnel : Site de Labenne 
 
Les conditions initiales et la reproduction des effets d’installation sont aussi conformes à la 
démarche suivie au chapitre IV (cf. § IV.4.2), en termes d’application de l’état géostatique 
initial et de reproduction des contraintes résiduelles autour du pieu après installation. Enfin, la 
phase de chargement considère également les mêmes hypothèses que pour les calculs 
axisymétriques du chapitre IV (cf. § IV.4.3), en termes d’applications du chargement et du 
nombre d’incréments.  
V.3.1.2. Résultats des calculs 
Des calculs sur des maillages axisymétriques (Fig. V.12) ont également été effectués en 
plus des calculs tridimensionnels en utilisant le modèle d’interface tridimensionnel MEPI 3D. 
L = 5,95 m 
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Ceci a pour but de valider le modèle MEPI 3D. On a bien vérifié que tous les résultats qui 
concernent les courbes de mobilisation du frottement axial, de la résistance en pointe, de la 
charge totale en fonction du déplacement en tête du pieu, ainsi que l’évolution des points 
plastiques (Fig. V.20 ; V.25) autour du pieu comparées entre un calcul tridimensionnel et un 
calcul à symétrie de révolution coïncident bien, fait logique, puisque la configuration utilisée 
en 3D, du point de vue de la géométrie et du chargement, respecte la symétrie de révolution. 
Dans ce qui suit, on présente les résultats du calcul tridimensionnel.  
 
Figure V-12 Maillage axisymétrique (a) Site de Dunkerque (b) Site de Labenne 
V.3.1.2.a. Contrainte de cisaillement au fût 
A l’issue de la phase de chargement, la mobilisation de la contrainte de cisaillement est 
relevée dans les nœuds de l’interface correspondant aux manchons de mesure. Ces contraintes 
sont comparées aux données expérimentales (Fig. V.13).  
 wto 
u = 0 u = 0 
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(a)                         (b) 
Figure V-13 Résultats numériques tridimensionnels de la mobilisation de la contrainte de cisaillement 
et comparaison avec les valeurs expérimentales dans chaque manchon de mesure                              
(a) Site de  Dunkerque (b) Site de Labenne 
La moyenne des contraintes de cisaillement dans tous les nœuds de l’interface est aussi 
comparée  à la courbe expérimentale pour le site de Dunkerque (Fig. V.14 a). A Labenne, on 
se contente de comparer la courbe numérique à la valeur de la contrainte de cisaillement à la 
rupture (on ne dispose pas de la courbe expérimentale moyenne de la contrainte de 
cisaillement) (Fig. V.14 b). Les courbes numériques et expérimentales sont en bon accord ; 
ceci traduit, d’une part, le bon fonctionnement du modèle MEPI 3D et, d’autre part, le bon 
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(a)                         (b) 
Figure V-14 Résultats numériques tridimensionnels de la mobilisation de la contrainte de cisaillement 
moyenne au fût et comparaison avec les valeurs expérimentales sur  les sites de                                 
(a) Dunkerque (b) Labenne 
V.3.1.2.b. Charges du pieu 
La prévision numérique de la mobilisation de la charge totale sur le pieu Qt est comparée à 
la courbe de chargement expérimentale pour les deux sites (Fig.15). Les courbes charge-
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tassement numériques et expérimentales sont en bon accord et ceci est valable pour les deux 
sites. Les comparaisons entre valeurs numériques et expérimentales de la résistance en pointe, 
du frottement axial limite et de la charge totale à la rupture sont données dans le tableau V.4. 
La mobilisation de la résistance en pointe est bien simulée en comparant les résultats 
numériques aux données expérimentales (on rappelle qu’on a tenu compte de l’augmentation 
du module d’Young du sable autour de la pointe du pieu, (cf. § IV.4.3.3). 
Tableau V-4 Comparaison des charges à la rupture (mesurée) entre les simulations numériques 
tridimensionnelles  et les essais expérimentaux 
Site Type  Qs (kN) Qp (kN) Qt (kN) 
Dunkerqu
e 
Essai 217 92 309 
Simulations 227 85 313 
Labenne 
Essai 59 36 95 
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(a)                         (b) 
Figure V-15 Réponses charge-déplacement durant le chargement du pieu : Prévisions numériques 
tridimensionnelles et résultats expérimentaux : (a) Site de Dunkerque (b) Site de Labenne 
V.3.1.2.c. Déplacements et déformations plastiques autour du pieu 
Les figures suivantes résument l’allure des déplacements verticaux et des points plastiques 
autour du pieu au cours du chargement pour différents incréments. Pour une meilleure 
observation des déplacements verticaux, un "zoom" a été fait autour du pieu.  
A Dunkerque, les déplacements en tête du pieu considérés sont 0,1, 1, 4,3 (déplacement à 
la rupture mesurée) et 8 mm. Comme pour l’analyse axisymétrique avec MEPI 2D, un 
"bulbe" se forme autour du pieu caractérisé par des déplacements verticaux dirigés vers le bas. 
                                                Chapitre V. Modélisation numérique tridimensionnelle du comportement des pieux  
  
 212
Ce "bulbe" de déplacements verticaux se ferme progressivement autour de la fondation au 
cours de l’enfoncement du pieu (Fig. V.16, V.17, V.18, V.19). Il est totalement fermé à la 
rupture mesurée pour un déplacement en tête du pieu de 4,3 mm. D’autre part, l’évolution des 
déformations plastiques au cours du chargement se traduit par l’apparition des points 
plastiques au fur et à mesure que le pieu s’enfonce. On présente sur la figure V.20 les points 
plastiques à la rupture (mesurée) entre une modélisation tridimensionnelle et une modélisation 
axisymétrique en utilisant MEPI 3D pour l’interface.   
A Labenne, les déplacements en tête considérés sont 0,1, 1, 3,6 (déplacement à la rupture 
mesurée) et 15 mm. Un "bulbe" plus grand que pour Dunkerque est observé pour les petits pas 
de chargements (Fig. V.21, V.22) ; ceci s’explique par le fait que le sable de Labenne est plus 
lâche, sa déformation est donc plus prononcée.  
Si on considère un déplacement de 1 mm, qui correspond à la moitié de la charge limite 
expérimentale sur les deux sites, on observe une diminution des déplacements verticaux 
suivant la direction radiale. Les déplacements sont nuls à 7 diamètres de l’axe du pieu pour le 
site de Dunkerque (Fig. V.17) et à 30 diamètres pour le site de Labenne (Fig. V.22). Ceci 
confirme bien le fait que le sable de Labenne se déforme plus, de par sa faible densité. 
 Notons que, à partir du déplacement de la tête du pieu de 3,6 mm (rupture mesurée), le 
"bulbe" à Labenne est presque complètement localisé à l’interface et en dessous de la pointe 
et le déplacement vertical devient nul ailleurs (Fig. V.23 , V.24). Au cours du chargement, la 
plastification de l’interface augmente au fur et à mesure que le pieu s’enfonce dans le sable. 
Sur la figure V.25,  on trace les points plastiques à la rupture (mesurée) entre une 
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V.3.2. Analyse tridimensionnelle d’un pieu de type 3 : essai en vraie grandeur à 
Dunkerque (LCPC) 
V.3.2.1. Préparation des calculs 
L’analyse est faite comme pour les pieux de type 2 sur le quart de l’espace tridimensionnel 
à cause des symétries autour de l’axe du pieu. Le maillage utilisé pour la modélisation 
tridimensionnelle du pieu de type 3 (LCPC) respecte les mêmes conditions que pour les pieux 
de type 2 et est donné sur la figure V. 26. Le maillage a 29297 nœuds et 5252 éléments (H20 
et MPT15). Le pieu est discrétisé de 128 éléments parallélépipèdes H20 et 128 éléments 
tétraèdres MPT15, alors que l’interface est formée de 128 éléments parallélépipèdes H20. Les 
rapports de forme utilisés sont L/t = 40 et H/t = 68.  
Les modèles et les paramètres utilisés pour le sable et le pieu sont les mêmes que pour les 
calculs axisymétriques effectués au chapitre IV (cf. Tab IV.10). Pour l’interface, le modèle 
MEPI 3D a été utilisé (Tab. V.5). Les conditions initiales et l’application des effets 
d’installation sont également identiques à ceux appliqués au chapitre IV (cf. § IV.5.2) en 
termes d’état géostatique initial et reproduction des contraintes résiduelles autour du pieu 
après installation.  
Enfin, pour la phase de chargement, les mêmes incréments de chargement ont été 
appliqués (100 incréments de 0,5 mm, cf. § IV.5.3)  













Site Kn(kPa) Kt(kPa) α0 αf αc0 A0 B0 β t(mm) 
LCPC-Dunkerque 5.105 2,5.105 0,17 0,36 0,25 0,00001 0,015 -0,4 3 




Figure V-26 Maillage tridimensionnel : pieu de  type 3 LCPC 
 
L=7,76 m 
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V.3.2.2. Résultats des calculs 
A l’issue de la phase de chargement, on compare les résultats numériques du calcul 
tridimensionnel aux résultats expérimentaux en termes de frottement axial local dans les 
nœuds correspondant aux tronçons de mesure (Fig. V.27 a), de frottement axial moyen 
(Fig. V.27 b) et de charges totales et en pointe du pieu (Fig. V.28). On remarque, comme pour 
les simulations axisymétriques avec MEPI 2D, que le frottement moyen est relativement bien 
simulé numériquement. Par contre, la pente initiale de la courbe de résistance en pointe et 
donc de la charge totale est clairement sous-estimée numériquement bien que les allures 
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Figure V-27 Comparaison entre les résultats numériques tridimensionnels et les valeurs 
expérimentales de la mobilisation de (a) la contrainte de cisaillement locale dans chaque manchon de 
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Figure V-28 Réponses charge-déplacement durant le chargement du pieu : Prévisions numériques 
tridimensionnelles et résultats expérimentaux 
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Sur les figures V.29 à V.32, on présente la distribution des déplacements verticaux ainsi 
que leur évolution pour différents pas de chargement. Pour une meilleure observation, un 
zoom a été fait autour du pieu. Il est clair, comme pour les pieux de type 2, qu’un "bulbe" se 
forme autour du pieu, caractérisé par des déplacements verticaux dirigés vers le bas dès les 
premiers pas de chargement. Pour un déplacement de 5 mm, qui correspond à la moitié de la 
charge limite expérimentale, on observe une diminution des déplacements verticaux suivant la 
direction radiale. Les déplacements sont nuls à 8 diamètres (D = 0,52 m) de l’axe du pieu. Le 
même ordre de grandeur que le pieu de type 2 de Dunkerque est donc observé, qui est chargé 
dans un sable de même ordre de grandeur de densité que le sable pour le pieu LCPC. A la fin 
de la phase de chargement, le bulbe est presque complètement localisé à l’interface et en 
dessous de la pointe. Enfin sur la figure V.33, on présente les points plastiques à la rupture, 
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V.3.3. Comparaison des calculs MEPI 2D et MEPI 3D 
La comparaison entre le modèle MEPI 2D et MEPI 3D est effectuée en terme de 
frottement moyen sur le fût du pieu ; le comportement de la pointe n’est pas influencé par le 
modèle de comportement de l’interface. Il est clair sur les figures V.34 (type 2 Dunkerque), 
V.35 (type 2 Labenne) et V.36 (type 3 Dunkerque) que les 2 modèles représentent 







































Figure V-34 Comparaison de la mobilisation de contrainte de cisaillement moyenne entre les modèles 








































Figure V-35 Comparaison de la mobilisation de contrainte de cisaillement moyenne entre les modèles 
MEPI 2D et  MEPI 3D pour le pieu type 2 (ICP) : Site de Labenne 














































Figure V-36 Comparaison de la mobilisation de contrainte de cisaillement moyenne entre les modèles 
MEPI 2D et  MEPI 3D pour le pieu type 3 (LCPC) 
Les comparaisons entre les courbes de contraintes de cisaillement moyennes au fût entre 
MEPI 2D et MEPI 3D ne montrent pas de grandes différences bien que les modèles ne soient 
pas les mêmes. Pour étudier les vraies différences entre ces modèles, on va examiner plus en 
détail l’exemple du pieu ICP, de type 2 à Dunkerque. Une étude similaire peut être faite pour 
les deux autres pieux.   
En coordonnées cylindriques, la contrainte de cisaillement s’exprime, dans le cas de MEPI 
2D en fonction de la contrainte radiale à l’interface (eq. III-3) :  
( ) rptrz u σµ=τ=τ           V-31   
Dans le cas de MEPI 3D, la contrainte de cisaillement s’exprime en fonction de la 
contrainte radiale, mais aussi en fonction des contraintes orthoradiale et verticale (éq. III-68) :  
( ) ( )
















θθ     V-32 
En début de la phase de chargement, l’état de contrainte initial à l’interface est celui 
récupéré par la phase de prise en compte des effets d’installation. On trace sur les figures 
V.37 à V.40 le profil des contraintes radiale, orthoradiale, verticale et de cisaillement pour 
différents pas de chargements, pour les deux modèles MEPI 2D et MEPI 3D pour l’interface. 
En utilisant le modèle MEPI 2D, au cours du chargement du pieu (wt = 0,1 mm ; wt = 2 mm ; 
wt = 4 mm et wt = 8 mm), seule la contrainte radiale évolue (Fig. V.37 a) ; les contraintes 
verticale (Fig. V.38 a) et orthoradiale (Fig. V.39 a) restent inchangées (hypothèses du modèle 
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MEPI 2D). La contrainte de cisaillement évolue dans le cas de MEPI 2D (Fig. V.40 a), car 
elle dépend directement de la contrainte radiale (eq. V-31). Dans le cas  du modèle MEPI 3D, 
les contraintes radiale (Fig. V.37 b), verticale (Fig. V.38 b), orthoradiale (Fig. V.39 b) 
évoluent au cours du chargement du pieu. L’évolution de la contrainte de cisaillement (Fig. 

















































              
                                      (a)                           (b) 
Figure V-37 Profil de la contrainte radiale à l’interface pour différents pas de chargement (a) MEPI 
2D (b) MEPI 3D 


















































                                      (a)                           (b) 
Figure V-38 Profil de la contrainte verticale à l’interface pour différents pas de chargement (a) MEPI 
2D (b) MEPI 3D 
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                                      (a)                           (b) 
Figure V-39 Profil de la contrainte orthoradiale à l’interface pour différents pas de chargement (a) 

















































         
                                      (a)                           (b) 
Figure V-40 Profil de la contrainte de cisaillement  à l’interface pour différents pas de chargement  
(a) MEPI 2D (b) MEPI 3D 
Si on trace, de plus, les mobilisations des contraintes localement, au niveau des manchons 
de mesure, au cours du chargement du pieu, on observe qu’avec MEPI 2D les contraintes 
verticale σz et orthoradiale σθ ne varient pas au cours du chargement (Fig. V.41). Sur la même 
figure V.41, on observe qu’avec MEPI 3D, ces contraintes augmentent puis se stabilisent. 
Quant à l’augmentation de la contrainte radiale, elle est très nette pour  les deux modèles 
(Fig. V.42). Cette augmentation est plus prononcée en utilisant MEPI 2D. Notons que le 
phénomène d’augmentation des contraintes est directement relié à la notion de dilatance 
empêchée puisque le chargement d’un pieu se fait à rigidité normale constante (Boulon et al. 
1986). Pour MEPI 2D, la dilatance considérée n’est reliée qu’à la direction normale à 
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l’interface (radiale)  (eq. III-8), alors qu’avec MEPI 3D, la dilatance considérée est 
« volumique » : elle est distribuée de la même manière dans les trois directions (radiale, 
verticale et orthoradiale) (eq. III-43). Dans ce cas, le système n’est plus forcé à se dilater 
seulement dans la direction radiale (cas de MEPI 2D). Ceci peut expliquer que l’augmentation 
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(a)                           (b) 
Figure V-41 Comparaison des modèles MEPI 2D et MEPI 3D pour la mobilisation des contraintes  
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Figure V-42 Comparaison des modèles MEPI 2D et MEPI 3D pour la mobilisation des contraintes  
radiales locales dans les manchons de mesure 
 
 




Dans ce chapitre, une analyse tridimensionnelle des pieux sur site réel (pieux ICP de type 2 
et pieu en vraie grandeur du LCPC de type 3) a été effectuée en suivant la méthodologie 
présentée au chapitre IV, qui décrit les étapes de la modélisation par éléments finis d’un essai 
de chargement statique de pieu en compression. Cette méthodologie prend en compte les 
effets d’installation du pieu par battage/fonçage ainsi qu’un modèle de comportement 
approprié pour l’interface. Le modèle de comportement adopté pour cette analyse 
tridimensionnelle est MEPI 3D, formulé et validé au chapitre III.  
Le modèle a été programmé dans CESAR-LCPC en adoptant l’intégration numérique de 
l’élément d’interface de type "couche mince" bidimensionnel, généralisé en 3D. La 
cinématique de l’interface est prise en compte en choisissant des rapports de formes 
pertinents. Le modèle d’interface formulé en invariants reproduit le comportement de 
l’interface quelle que soit son orientation.  
Les exemples des pieux de type 2 (pieux modèles ICP) et 3 (pieu du LCPC en vraie 
grandeur) montrent que les prévisions numériques sont en bonne concordance avec les 
données expérimentales, tant en ce qui concerne la mobilisation du frottement, que celle de la 
résistance en pointe et de la charge totale. Enfin, la comparaison entre les modèles MEPI 2D 
et 3D montre une bonne représentation du comportement des pieux, bien que les modèles 
considèrent un comportement dilatant différent du matériau d’interface. Le modèle MEPI 3D 
tient compte du confinement de l’interface et d’une dilatance « volumique »  qui est distribuée 
de la même manière dans les trois directions (radiale, verticale et orthoradiale), hypothèse non 
prise en compte par les modèles bidimensionnels qui considèrent une dilatance reliée 
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Nous avons présenté dans ce mémoire un travail de recherche théorique et numérique sur 
le comportement mécanique des interfaces sol granulaire-structure et celui de pieux isolés 
sous chargement statique axial. Il s’agit d’un problème aux limites de l’interaction sol-
structure où l’interface joue un rôle essentiel. 
A travers l’étude bibliographique (chapitre I), nous avons décrit le comportement de 
l’interface sol-structure en décrivant les essais élémentaires, les modèles rhéologiques et les 
traitements numériques. On constate qu’une bonne modélisation nécessite, d’une part, un bon 
modèle de comportement basé sur la caractérisation expérimentale de l’interface (essais 
élémentaires) et, d’autre part, une mise en œuvre numérique appropriée de l’élément 
d’interface qui dépend du choix du type de l’élément (sans épaisseur/couche mince). Nous 
avons aussi passé en revue un demi-siècle de caractérisation du comportement des pieux à 
partir des observations in situ et au laboratoire, en mettant l’accent sur l’effet d’installation et 
les paramètres influençant la capacité portante. On retient l’apport important des méthodes de 
calcul de la capacité portante, et la pertinence de la modélisation numérique dans les 
prévisions du comportement en déplacement des pieux isolés sous chargement axial. 
Un recueil de données expérimentales d’essais de pieux sous chargement axial a fait l’objet 
de la partie suivante (Chapitre II). Trois types de pieux ont été analysés : un pieu modèle en 
chambre d’étalonnage (Cermes, type 1) dans le sable de Fontainebleau, des pieux modèles sur 
site réel (pieu ICP d’Imperial College, type 2) dans les sables de Dunkerque et Labenne et un 
pieu en vraie grandeur (caisson battu du LCPC, type 3) dans le sable de Dunkerque. D’abord, 
des essais au laboratoire (essais triaxiaux, essais à la boîte de cisaillement direct sable-sable) 
et in situ (essais au pénétromètre statique CPT, essais au pressio-pénétromètre PP, essais au 
pressiomètre Ménard PMT) sur le sable ont été exploités et plusieurs méthodes basées sur les 
résultats de ces essais ont été utilisées afin de déterminer les caractéristiques élastiques 
(module d’Young et coefficient de Poisson), de rupture (angle de frottement de pic φ’p et 
angle de frottement critique aux grandes déformation φ’cv) et de déformation volumique 
(angle de dilatance ψ) des sables cités ci-dessus. En ce qui concerne l’interface, des essais à la 
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boîte de cisaillement direct modifiée, entre le sable in situ et une structure de même rugosité 
que le pieu testé, ont permis de déterminer les caractéristiques mécaniques de l’interface. 
L’angle de frottement de l’interface est en moyenne égal à 0,85 fois l’angle de frottement du 
sable. Ces essais ont permis de déterminer les paramètres des modèles numériques proposés 
lors de l’étude numérique. 
Pour les essais de chargement des pieux, l’attention a été portée d’abord à l’influence de 
l’installation là où les mesures l’ont permis (pieux ICP de type 2). Pour les pieux ICP, à 
l’issue du fonçage, les contraintes de cisaillement résiduelles négatives mesurées au fût 
équilibrent les contraintes résiduelles en pointe. Pour ces pieux, les mesures de la contrainte 
radiale au fût après installation ont montré une augmentation de celle-ci au cours de 
l’installation. Les valeurs de la contrainte radiale au fût après le fonçage dépendent fortement 
de la densité du sable (plus le sable est dense plus ces valeurs sont grandes) et de la position 
du manchon de mesure par rapport à la pointe (valeurs plus grandes plus on s’approche de la 
pointe). Au cours de l’essai de chargement, les contraintes radiales au fût augmentent d’une 
façon moins prononcée que lors de l’installation ; le phénomène de dilatance empêchée 
pourrait expliquer l’augmentation des contraintes radiales qui s’avère moins prononcée au 
cours du chargement. Par ailleurs, si on compare les essais de chargement des pieux de type 2 
foncés et les pieux de type 3 battus, on observe qu’à la rupture les pieux foncés mobilisent 
plus de frottement axial et moins de résistance en pointe que les pieux battus. Les résultats de  
ces essais de chargement de pieu représentent la base de données de la modélisation 
numérique des pieux.  
Au Chapitre III, nous avons proposé la formulation d’un modèle de comportement 
élastoplastique tridimensionnel pour l’interface (MEPI 3D), afin de mettre en évidence l’effet 
non négligeable des contraintes de confinement tridimensionnelles régnant à l’interface, effet 
non considéré par les approches bidimensionnelles. Le modèle rhéologique, formulé en 
invariants, est basé, d’une part, sur les principes de la théorie de l’élastoplasticité appliquée 
aux interfaces, notamment sur le modèle "MEPI 2D" (De Gennaro et Frank 2002a), et, d’autre 
part, sur les formulations tridimensionnelles des modèles de sables. Il permet de décrire 
l’interaction sol granulaire-structure avec prise en compte de l’état caractéristique (notion de 
contractance-dilatance) et de l’état ultime aux grands déplacements. Les résultats 
expérimentaux relatifs aux essais d’interface réalisés à la boîte de cisaillement direct modifiée 
"BCDM", à l’appareil de cisaillement simple tridimensionnel cyclique "C3DSSI", à l’appareil 
de cisaillement direct à rigidité normale constante "CNSDCA" et à la chambre d’étalonnage 
"CE" ont permis de déterminer les paramètres du modèle. Les prévisions du comportement de 
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l’interface à l’aide du modèle proposé sont satisfaisantes, tant pour des essais à contrainte 
normale constante (BCDM, C3DSSI, CNSDSA) que pour des essais à rigidité normale 
constante (C3DSSI, CNSDSA, CE). Les simulations du modèle ont mis en évidence l’effet 
non négligeable des contraintes de confinement tridimensionnelles appliqués à l’interface et 
représentées par l’évolution du premier invariant I1 sur la réponse au cisaillement de 
l’interface. En effet, plus l’interface est confinée, plus la mobilisation du cisaillement est 
prononcée et moins le comportement volumique est dilatant. D’autres effets non négligeables 
ont été recensés par MEPI 3D et retrouvés par les modèles d’interface bidimensionnels telles 
que l’influence de la densité, de la rigidité normale. 
Nous avons consacré une large étude à la modélisation numérique par éléments finis des 
pieux isolés sous chargement axial dans un sol granulaire où l’interface joue un rôle essentiel. 
A ce sujet, nous avons proposé une méthodologie générale de modélisation par éléments finis 
d’un essai de chargement de pieu battu ou foncé. Cette méthodologie tient compte, d’une part, 
des effets d’installation en reproduisant les contraintes de cisaillement et en pointe résiduelles 
et, d’autre part, du comportement de l’interface en considérant un modèle de comportement 
approprié. A cet effet, l’utilisation d’un modèle d’interface approprié s’avère primordiale pour 
estimer correctement le tassement du pieu. En utilisant, par exemple, une modélisation avec 
adhérence parfaite entre le pieu et le sable, le tassement devient très sous-estimé. L’utilisation 
d’une interface obéissant au critère de rupture de Mohr-Coulomb non associé orienté résulte 
en un comportement très dilatant et donc un frottement axial et une capacité portante très 
surestimés. D’où l’intérêt du modèle MEPI 2D qui permet, notamment, la stabilisation de la 
dilatance aux grands déplacements (taux de dilatance nul : ∞→→ tu pour 0D ). Les pieux 
de type 1, 2 et 3 ont été d’abord modélisés, à symétrie de révolution, en considérant des 
éléments d’interface couche mince obéissant au modèle d’interface MEPI 2D. 
L’analyse du pieu modèle en chambre d’étalonnage du CERMES (type 1) a été effectuée 
en tenant compte de la pluviation du sable autour du pieu modèle. Les prévisions par éléments 
finis sont en bonne concordance avec l’essai de chargement et l’influence de l’initialisation 
géostatique s’avère négligeable, à cause des dimensions réduites de la chambre d’étalonnage. 
Cet effet n’est plus négligeable pour les pieux modèles sur site et en vraie grandeur. Les 
modélisations de pieux modèles (pieux ICP, type 2) sur site réel et du pieu en vraie grandeur 
(essai du LCPC, type 3) ont été menées en considérant les étapes de la méthodologie générale 
proposée. En comparant les prévisions numériques aux données expérimentales, le frottement 
dans la couche d’interface (modélisée par MEPI 2D) est bien reproduit, le sable adjacent étant 
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modélisé par un critère de rupture de Mohr-Coulomb non associé. La résistance en pointe 
prédite est, en revanche, sous-estimée bien que les valeurs résiduelles soient bien reproduites. 
L’effet du battage ou du fonçage du pieu, cause une densification et une rigidification du 
sable autour de la pointe qui sont supposées être à l’origine de cet écart. Par la suite, ce 
phénomène a donc été considéré dans la phase de chargement, en modifiant les 
caractéristiques mécaniques dans la zone sous la pointe. Ceci provoque une nette amélioration 
des résultats de la courbe charge-tassement en pointe. Dans un autre volet de ce travail, nous 
avons programmé le modèle MEPI 2D dans le logiciel EF de l’Imperial College (ICFEP) qui 
dispose d’un élément d’interface sans épaisseur. L’objectif était de comparer les deux 
stratégies classiques de modélisation du contact sol-pieu, à savoir : par éléments sans 
épaisseur et par éléments « couche mince ». Pour les deux types d’éléments d’interface, les 
résultats sont satisfaisants et très proches.  
Afin de mener des analyses numériques tridimensionnelles des pieux par éléments finis, le 
modèle MEPI 3D (chapitre III) a été introduit dans le code CESAR-LCPC. Il permet ainsi de 
décrire le comportement de l’interface sol-structure à l’aide d’éléments de massif 
parallélépipèdes à 20 nœuds de type « couche mince » (Chapitre V). Des tests sur le modèle et 
sur l’élément ont permis de vérifier le bon fonctionnement et ont montré que le modèle 
d’interface formulé en invariants reproduit le comportement de l’interface quelle que soit son 
orientation. Les exemples des pieux de type 2 (pieux modèles ICP) et de type 3 (pieu duLCPC 
en vraie grandeur) sur site réel ont été modélisés en utilisant une géométrie et un maillage 
tridimensionnels. En comparant les prévisions numériques aux données expérimentales, un 
bon accord est observé en termes de mobilisation de la résultante en frottement, de la 
résistance en pointe et de la charge totale.  
En définitive, les deux modèles MEPI 2D et MEPI 3D s’avèrent adéquats pour représenter 
le comportement de l’interface sol granulaire-structure qui joue un rôle essentiel dans la 
modélisation des pieux sous charge axiale. En particulier, le modèle 3D permet de considérer 
l’effet des contraintes verticale et orthoradiale appliquées à l’interface, en plus de la contrainte 
radiale, il considère une dilatance « volumique »  qui est distribuée de la même manière dans 
les trois directions (radiale, verticale et orthoradiale), hypothèse non prise en compte par le 
modèle MEPI 2D qui considère une dilatance reliée seulement à la direction radiale à 
l’interface.   
Les perspectives ouvertes par ce travail sont les suivantes. 
- nous estimons nécessaire de valider le modèle d’interface tridimensionnel introduit dans 
le code aux éléments finis CESAR-LCPC sur d’autres problèmes aux limites 
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tridimensionnels, qui ne présentent pas nécessairement, comme le pieu isolé sous chargement 
axial, une géométrie et un chargement à symétrie de révolution (exemple de l’ACSA, pieux et 
caissons offshore, des soutènements, mais aussi modélisation des plans de discontinuités 
géologiques (failles)); 
- dans le cas spécifique des pieux, il serait intéressant de valider davantage la méthodologie 
proposée pour la prise en compte des effets d’installation. Ceci peut se faire en s’appuyant sur 
d’autres bases de données disponibles (offshore ou autre) ; 
- la modélisation tridimensionnelle des groupes de pieux est aussi envisageable à l’aide 
d’une modélisation tridimensionnelle aux éléments finis en tenant compte du modèle 
d’interface approprié. L’analyse des groupes de pieux peut être effectuée en développant une 
approche type homogénéisation en prenant en compte l’élastoplasticité de l’interface à 
l’échelle du volume élémentaire local pour représenter le contact sol-pieu. Un deuxième 
niveau d’homogénéisation, à l’échelle de l’ouvrage, permettrait de réaliser des calculs des 
groupes de pieux  
- les capacités de prévision du modèle d’interface proposé restent limitées aux cas des 
chargements monotones. Il serait intéressant d’élargir la formulation au cas de déchargements 
(simples) et des chargements cycliques et aux effets du temps (fluage, influence de la vitesse 
de cisaillement). Des validations intéressantes pourraient s’effectuer à partir des données 
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